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Abstract  III 
Abstract 
Predicted mean sea level rise and increase of storm surge frequency and magnitude due to climate 
change require a strengthening of coastal protection. Therefore, a revetment system is needed that is 
characterized by both high resistance against external loading and low material costs. Interlocking block 
revetments, which form a subgroup of block revetments, represent one possible solution. The single 
blocks are interlocked for ex-ample by a horizontal or a vertical connection. Higher strength against 
external loading compared to loose block revetments can be expected. Although interlocking revetment 
blocks are successfully in use at slopes exposed to waves and currents since decades, there are no studies 
available neither in the national nor in the international literature, which evaluate the strength of inter-
locking block revetments.  
The objective of this study is the development of a design approach for interlocking block revetments 
against hydrodynamic loading and the evaluation of the stability increase due to the interlocking. In 
order to achieve these objectives, the equation for the limit state for the uplift loading due to wave attack, 
which represents the main failure mechanism of interlocking block revetments, has to be determined. 
With-in the equation the resistance of the interlocking block and the stress due to the wave attack has to 
be compared. The determination of the resistance is based on pull out tests, performed under laboratory 
conditions and on pull out tests conducted on a wave loaded revetment within large scale model tests 
performed at the Large Wave Channel Hannover (GWK). These tests show that an additional interlock-
ing force due to particles occurs. These particles are washed in the gaps between the inter-locking blocks 
due to the waves and the following dewatering processes. The determination of the loading due to wave 
attack is based on data from large scale model tests performed at the GWK. The analysis of the data 
reveals a relationship between the parameters of the incoming wave and the caused uplift load.  
In the following these results are combined to a design approach. It supports the design of interlocking 
block revetments depending on a predefined design wave. 
An application of the design formula to the Standard Verkalit® revetment block shows, that the stone 
height can be reduced by the factor of 2.91 by using interlocking blocks.
  
Kurzfassung  V 
Kurzfassung 
Angesichts des prognostizierten Anstiegs des mittleren Meeresspiegels sowie der Häufung und der Ver-
stärkung von Sturmflutereignissen als Folge des Klimawandels ist ein Ausbau des Küstenschutzes er-
forderlich. Im Bereich der Deckwerke ist daher ein System gefordert, das sich zum einen durch eine 
hohe Widerstandsfähigkeit gegen externe Belastung sowie durch einen geringen Materialeinsatz aus-
zeichnet. Diese Forderungen basieren auf dem grundlegenden Bedarf nach einem ausreichenden Schutz-
grad bei gleichzeitiger Minimierung der Herstellungskosten. Eine mögliche Lösung hierfür stellen ver-
zahnte Setzsteindeckwerke dar, die eine Untergruppe der Setzsteindeckwerke bilden. Die einzelnen 
Steine verzahnter Setzsteindeckwerke werden z. B. durch einen Horizontal- oder Vertikalverbund kraft-
schlüssig verbunden, wodurch eine erhöhte Widerstandsfähigkeit gegen externe Belastungen im Ver-
gleich zu losen Setzsteindeckwerken zu erwarten ist. Obwohl verzahnte Setzsteindeckwerke schon seit 
Jahrzehnten an wellen- und strömungsbelasteten Ufern und Küsten erfolgreich eingesetzt werden, sind 
bisher weder im nationalen noch im internationalen Schrifttum Studien zu finden, die die Stabilität von 
verzahnten Setzsteindeckwerken nachweisen. 
Daher ist es das Ziel dieser Arbeit einen Bemessungsansatz für verzahnte Setzsteindeckwerke gegen 
hydrodynamische Belastung zu entwickeln und eine Bewertung des Stabilitätsmehrgewinns durch die 
Verzahnung vorzunehmen. Zur Erreichung dieser Zielsetzung wird für die Auftriebsbelastung infolge 
Wellenangriff, die den Hauptversagensmechanismus von verzahnten Setzsteindeckwerken darstellt, die 
zugehörige Grenzzustandsgleichung ermittelt, in der die Widerstandsfähigkeit des verzahnten Setzsteins 
und die Belastung durch den Wellenangriff gegenübergestellt werden. Die Widerstandsfähigkeit des 
verzahnten Setzsteins wird auf Basis von Ausziehversuchen unter Laborbedingungen und auf Basis von 
Ausziehversuchen am wellenbelasteten Deckwerk bestimmt. Hierbei wird gezeigt, dass neben der Kraft 
infolge der geometrischen Ausbildung der Verzahnung sich zusätzlich eine verzahnende Kraft durch 
eingeschwemmte Partikel entwickelt, die infolge des Wellenangriffs und der damit verbundenen Ent-
wässerungsprozesse des Deckwerks in die Setzsteinfugen gelangen. Die Ermittlung der Belastung von 
verzahnten Setzsteindeckwerken basiert auf Daten aus großmaßstäblichen Untersuchungen am Großen 
Wellenkanal Hannover. Die Analyse der Daten zeigt einen Zusammenhang zwischen den Parametern 
der einlaufenden Welle und der dadurch verursachten Auftriebsbelastung.  
Die Ergebnisse der Ermittlung der Widerstandsfähigkeit von verzahnten Setzsteinen und die Ergebnisse 
der Ermittlung der Belastung werden im Anschluss zu einem Bemessungsansatz zusammengeführt. Mit 
Hilfe dieses Bemessungsansatzes ist die Bewertung der Stabilität des verzahnten Deckwerkssystems in 
Abhängigkeit der vorgegebenen Bemessungswelle möglich. 
Innerhalb eines Anwendungsbeispiels wird aufgezeigt, dass infolge der Verwendung des verzahnten 
Standard Verkalit-Deckwerksteins die Steinhöhe im Vergleich zu einem losen Setzstein um den Faktor 
2,91 reduziert werden kann. 
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1. Einführung 
1.1 Veranlassung 
Küstennahe Gebiete üben seit jeher eine hohe Anziehungskraft auf Menschen aus. Für die Anwohner 
dieser Regionen ergeben sich aufgrund der Möglichkeit des Im- und Exports von Waren sowie der ste-
tigen Versorgungsmöglichkeit aus dem Meer entscheidende Standortvorteile. Trotz der Globalisierung 
und der damit verbesserten Warenströme ist die Attraktivität küstennaher Standorte bis heute ungebro-
chen. Dies bestätigt eine Studie des United Nations Environment Programme, laut der ca. zwei Milliar-
den Menschen derzeit in einem 100 km breiten Küstenstreifen siedeln (UNEP, 2000). Dies entspricht 
einem Anteil von knapp 30 % der Weltbevölkerung.  
Dieser exponierte Standort mit den genannten Vorteilen ist jedoch zeitgleich durch Naturereignisse wie 
Sturmfluten, Tsunamis und den damit einhergehenden Überschwemmungen gefährdet. Als markantes 
Ereignis ist in diesem Zusammenhang die im Jahr 1991 durch den Wirbelsturm Gorky verursachte 
Sturmflut zu nennen, in deren Folge im Südosten Bangladeschs 138.000 Menschen ihr Leben verloren. 
Einer der schwersten jemals aufgezeichneten Tsunamis wurde im Dezember 2004 durch ein Seebeben 
vor West-Indonesien mit einer Magnitude von 9,1 auf der Richterskala ausgelöst. Die daraus resultie-
renden Überschwemmungen der Küstengebiete des Indischen Ozeans forderten ca. 236.000 Menschen-
leben. Aber auch am deutschsprachigen Küstenstreifen der Nordsee treten in regelmäßigen Abständen 
schwere Sturmfluten auf, die erhebliche menschliche und monetäre Schäden verursachen. Die Sturmflut 
mit den folgenschwersten Schäden in der jüngeren Vergangenheit trat im Februar 1962 in der Deutschen 
Bucht und im Elbegebiet auf. Damals verloren 340 Menschen ihr Leben, ca. 28.000 Wohnungen und 
Häuser nahmen Schaden und ca. 400 km Deichlinie wurden erheblich beschädigt bzw. vollständig zer-
stört. 
Als Antwort auf die gefährlichen Naturereignisse begann der Mensch bereits vor etwa 2000 Jahren mit 
dem Bau von Küstenschutzbauwerken. Einen bis heute wichtigen Grundbaustein des Küstenschutzes 
stellen dabei Deiche dar. Die Aufgabe der Deiche ist der Schutz des Hinterlands vor Überschwemmun-
gen und den daraus resultierenden Schäden an Bauwerken und Infrastruktur. In Abhängigkeit vom 
Standort ist eine Klassifizierung dieses Bauwerkstyps in die Gruppen Vorland- und Schardeiche mög-
lich. Während der zonenweise Aufbau der innenliegenden Schichten, bestehend aus Deichkern und Um-
mantelung, bei beiden Deichtypen vergleichbar ist, unterscheiden sich diese grundsätzlich hinsichtlich 
der Ausbildung der Böschungssicherung. Aufgrund der Schutzfunktion des Vorlands und der damit ver-
bundenen Minderung der ankommenden Belastung ist es ausreichend, die seewärts gerichtete Böschung 
des Vorlanddeichs mit Hilfe einer Grasnarbe zu schützen. Die Sicherung der seewärts gerichteten Bö-
schung von Schardeichen ist dagegen aufgrund der unmittelbaren Anordnung an der Uferlinie mit einer 
Grasnarbe nicht möglich. Die Böschung muss im Bereich des Wellenschlags mit einem Deckwerk be-
festigt werden.  
Vor dem Hintergrund des prognostizierten Anstiegs des mittleren Meeresspiegels sowie der Häufung 
und Verstärkung von Sturmflutereignissen als Folge des Klimawandels (IPPC, 2007) ist eine Verstär-
kung des Küstenschutzes unausweichlich. Im Bereich der Deckwerke ist infolgedessen ein System ge-
fordert, das sich durch eine hohe Widerstandsfähigkeit gegen hydrodynamische Belastungen sowie 
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durch einen geringen Materialeinsatz auszeichnet. Diese Forderungen basieren auf dem grundlegenden 
Bedarf nach einem ausreichenden Schutzgrad bei gleichzeitiger Minimierung der Herstellungskosten. 
Eine mögliche Lösung hierfür stellen verzahnte Setzsteindeckwerke dar, die eine Untergruppe der Setz-
steindeckwerke bilden. Die einzelnen Steine verzahnter Deckwerke werden dabei durch einen Horizon-
tal-, Vertikal- oder Doppelverbund kraftschlüssig miteinander verbunden (EAK, 1993). Obwohl laut 
PIANC (2011A) davon auszugehen ist, dass verzahnte Deckwerksteine eine erhöhte Widerstandsfähig-
keit gegen hydrodynamische Belastungen im Vergleich zu losen Setzsteindeckwerken aufweisen und 
verzahnte Deckwerke schon seit Jahrzehnten an wellen- und strömungsbelasteten Ufern und Küsten 
erfolgreich eingesetzt werden (z. B. BEZUIJEN ET AL., 1990; GIER ET AL., 2011), sind bisher weder 
national noch international veröffentlichte Studien zu finden, die die Stabilität von verzahnten Setzstein-
deckwerken nachweisen. Dieser Nachweis soll mit Hilfe der vorliegenden Arbeit erfolgen. 
1.2 Zielsetzung und Vorgehensweise 
Die Stabilität von Deckwerken ist laut dem ROCK MANUAL (CIRIA/CUR/CETMEF (2007)) unter an-
derem gefährdet durch  
• die Erosion des Filters oder des Sandkerns, 
• die Verflüssigung des Sandkerns, 
• das Abgleiten der Deckschicht oder 
• die welleninduzierten Auftriebskräfte. 
Welleninduzierte Auftriebskräfte werden in der Filterschicht generiert, falls das Entwässerungsvermö-
gen der Deckschicht zu gering ist und infolgedessen ein zeitnaher Abbau von Druckunterschieden nicht 
möglich ist. Während des Wellenzyklus treten besonders zum Zeitpunkt des maximalen Wellenablaufs 
und unmittelbar nach dem Aufschlag der Brecherzunge hohe Auftriebskräften auf. In Abhängigkeit von 
der Widerstandsfähigkeit des Deckwerks sowie von der einlaufenden Welle sind die dabei entstehenden 
Auftriebskräfte in der Lage, Teile der Deckschicht aus dem Deckwerksverbund zu pressen und somit 
das Deckwerk zu zerstören. 
Der Hauptversagensmechanismus von Setzsteindeckwerken ist die Instabilität des Einzelelements in-
folge welleninduzierter Auftriebskräfte. Laut der Literatur ist dieser Versagensmechanismus sowohl für 
lose Setzsteindeckwerke (z. B. BEZUIJEN ET AL, 1990, BURGER ET AL., KLEIN BRETELER ET AL., 2002) 
als auch für verzahnte Setzsteindeckwerke (z. B. PIANC, 2011A), die innerhalb dieser Arbeit im Mit-
telpunkt stehen, maßgebend. Die Anfälligkeit gegenüber welleninduzierten Auftriebskräften ist der Tat-
sache geschuldet, dass der Wasseraustausch zwischen der Deck- und Filterschicht nur über die Verle-
gungsfugen erfolgen kann und demzufolge das Entwässerungsvermögen von Setzsteindeckwerken 
eingeschränkt ist. Infolge der Maßgeblichkeit des Versagensmechanismus beschränken sich die nach-
folgenden Untersuchungen allein auf die stabilitätsgefährdenden Auftriebsbelastungen. 
Der zugehörige Lastfall am Beispiel des losen Setzsteins ist hierzu in der Abbildung 1.1 dargestellt.  
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Abbildung 1.1: Angreifende und widerstehende Kräfte am losen Setzstein 
Unter Vernachlässigung der Überwindung von Trägheitskräften und der notwendigen Belastungsdauer 
tritt der Versagensfall ein, falls der maximale Druckhöhenunterschied über der Deckschicht φW die Wi-
derstandsfähigkeit der Deckschicht φSt übersteigt: 
StW φφ ≥  (1.1) 
Unter Zuhilfenahme der in der Abbildung 1.1 dargestellten Belastungssituation kann die Glei-
chung (1.1) für den losen Setzstein folgendermaßen konkretisiert werden: 
( )BRAING
WS
L
WS
FFF
gA
F
gA ,,,
11
++⋅
⋅⋅
>⋅
⋅⋅ ρρ  (1.2) 
mit: 
FG,N = anteilige Gewichtskraft des Setzsteins  [N] 
FL = Auftriebskraft [N] 
FI,A = Verzahnende Kraft infolge Alterung [N] 
FR,B = Reibungskraft zwischen benachbarten Setzsteinen [N] 
AS = Auflagefläche des Setzsteins [m/s²] 
ρW = Dichte des Wassers [kg/m³] 
g = Erdbeschleunigung [m/s²] 
Die auf den Setzstein wirkende Belastung wird durch den linken Teil der Gleichung (1.1) repräsentiert, 
in dem allein die welleninduzierte Auftriebskraft FL Berücksichtigung findet. Die Widerstandsfähigkeit 
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des Setzsteins wird hingegen durch den rechten Teil der Gleichung (1.1) wiedergegeben, in der die an-
teilige Gewichtskraft FG,N, die Reibungskraft zwischen den benachbarten Steinen FR,B und die Verzah-
nungskraft infolge Alterung FI,A Berücksichtigung finden. Die letztgenannte Kraft resultiert aus Parti-
keln, die infolge der Wellenbelastung in die Setzsteinfugen gelangen und eine verzahnende Wirkung 
zwischen den benachbarten Setzsteinen entfalten. 
Für den verzahnten Setzstein ist der Lastfall der welleninduzierten Auftriebsbelastung in der Abbil-
dung 1.2 dargestellt. 
 
Abbildung 1.2: Angreifende und widerstehende Kräfte am verzahnten Setzstein 
Im Vergleich zu der Belastungssituation am losen Setzstein wird deutlich, dass aufgrund der Verzah-
nung eine zusätzliche Kraft gegen die angreifende Auftriebskraft FL wirkt. Diese Kraft wird im Folgen-
den als die Verzahnungskraft infolge Formschluss FI,V bezeichnet. Die Gleichung (1.1) für den verzahn-
ten Setzstein ändert sich demnach zu:  
( )BRAIVING
WS
L
WS
FFFF
gA
F
gA ,,,,
11
+++⋅
⋅⋅
>⋅
⋅⋅ ρρ  (1.3) 
mit: 
FI,V = verzahnende Kraft infolge Formschluss [N] 
Aufgrund der zusätzlich wirkenden Verzahnungskraft infolge Formschluss FI,V ist davon auszugehen, 
dass verzahnte Setzsteindeckwerke im Vergleich zu losen Setzsteindeckwerken eine höhere Wider-
standsfähigkeit gegen hydrodynamische Belastungen aufweisen. Da jedoch diese zusätzliche Kraft bis-
her weder in national noch international veröffentlichten Studien Berücksichtigung gefunden hat, ver-
folgt die vorliegende Arbeit folgende Ziele: 
• Die Ermittlung eines Bemessungsansatzes für verzahnte Setzsteindeckwerke gegen welleninduzierte 
Auftriebsbelastung und 
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• die Bewertung des Mehrgewinns an Stabilität durch die Verzahnung. 
Die Vorgehensweise zur Erreichung dieser beiden Ziele ist in der Abbildung 1.3 dargestellt. Entspre-
chend der Abbildung wird die Arbeit in drei Blöcke gegliedert. Im ersten Block, der die Kapitel 2 bis 4 
umfasst, erfolgt die Analyse des Schrifttums. Im Kapitel 2 werden die Anforderungen an Setzsteindeck-
werke und im Speziellen die Eigenschaften von verzahnten Setzsteindeckwerken dargestellt.  
 
Abbildung 1.3: Vorgehensweise der Arbeit 
Da, wie bereist dargestellt, die höchsten zu erwartenden Auftriebsbelastungen zum Zeitpunkt des maxi-
malen Wellenablaufs und unmittelbar nach der Druckschlagbeanspruchung auftreten, werden im Kapi-
tel 3 die hydraulischen Prozesse infolge von Wellenangriff vor, auf und im Bauwerk dargestellt. Die 
Analyse des Schrifttums schließt mit dem Kapitel 4 ab, in dem die in der Literatur vorhandenen Ansätze 
zur Bemessung von losen Setzsteindeckwerken dargestellt werden. Der Zweck der Vorstellung der Be-
messungsansätze für lose Setzsteindeckwerke ist, dass diese Bemessungsansätze gegebenenfalls die 
Grundlage für die Entwicklung eines Bemessungsansatzes für verzahnte Setzsteindeckwerke bilden 
können. 
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Der zweite Block, der die Kapitel 5 bis 7 beinhaltet, beschäftigt sich mit der Analyse und Interpretation 
von Messdaten verschiedener Modelluntersuchungen. Zunächst wird im Kapitel 5 mit dem Verkalit-
Deckwerkstein der verzahnte Setzstein vorgestellt, an dem die Modelluntersuchungen vorgenommen 
wurden. Im Kapitel 6 erfolgt auf der Basis von Modelluntersuchungen die Ermittlung der stabilitätsge-
fährdenden Auftriebsbelastung in Abhängigkeit der Parameter der einlaufenden Welle. Weiterführend 
beschäftigt sich das Kapitel 7 mit der Quantifizierung der Widerstandsfähigkeit von verzahnten Setz-
steinen. Hierzu werden die in die Gleichung (1.2) einfließenden Kräfte getrennt voneinander bewertet.  
Im dritten Block, der die Kapitel 8 bis 11 umfasst, gilt es, die Ergebnisse des zweiten Blocks zusam-
menzuführen und auf diese Weise einen Bemessungsansatz sowohl für verzahnte Setzsteindeckwerke 
(Kapitel 8) als auch für lose Setzsteindeckwerke (Kapitel 9) zu entwickeln. Die praktische Darstellung 
des Stabilitätsmehrgewinns verzahnter Deckwerksteine erfolgt innerhalb eines Anwendungsbeispiels 
im Kapitel 10. Die Arbeit endet im Kapitel 11 mit einer Zusammenfassung und einem Ausblick. 
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2. Deckwerksysteme 
2.1 Allgemein 
Die EAK (1993) definiert Deckwerke als „Bedeckungen von Böschungen mit Baukörpern, die durch 
Verbund und/ oder Gewicht den angreifenden Kräften Widerstand leisten“. Den Einsatzort (Böschun-
gen), die Belastung (angreifende Kräfte), die daraus resultierenden Anforderungen (Widerstand) an 
das Deckwerksystem (Baukörper) werden in den Kapiteln 2.2 und 2.3 vorgestellt. Im Anschluss dazu 
werden die einzelnen Komponenten der Deckwerksunterkonstruktion und deren Aufgaben umrissen 
(siehe Kapitel 2.4), bevor die Deckschicht und im Speziellen verzahnte Setzsteine als Gegenstand der 
Untersuchungen detailliert beschrieben werden (vgl. Kapitel 2.5). 
2.2 Einsatzort und Belastung 
Der Einsatzort von Deckwerken erstreckt sich auf Böschungen im Küsten-, Ästuar- und Flussbereich. 
Dabei wird die wasserseitige Böschung des Schardeichs im Angriffsbereich der zu erwartenden Belas-
tungen mit einem Deckwerksystem verkleidet. Als mögliche Belastungen auf ein Deckwerk sind die 
resultierenden Kräfte aus Strömungen, Windwellen, Tidehub, Schiffswellen, Eisgang, Schiffstoß, An-
kerwurf zu nennen, aber auch die Folgen von Vandalismus. Wie bereits dargestellt, beschäftigt sich die 
vorliegende Arbeit jedoch ausschließlich mit der Belastung infolge des natürlichen Seegangs. 
2.3 Anforderungen 
Deckwerksysteme müssen in der Lage sein, den Versagensmechanismen, die im Rock Manual 
(CIRIA/CUR/CETMEF (2007)) benannt werden, unter Beachtung eines akzeptablen Restrisikos zu wi-
derstehen. HANSEN (1985) hingegen benennt folgende konkrete Anforderungen an das Deckwerksys-
tem: 
• ausreichende Widerstandsfähigkeit des Deckwerks gegen äußere Wellenbelastung (Druckschlagbe-
lastung), 
• ausreichende Widerstandsfähigkeit gegen welleninduzierten Auftrieb, 
• ausreichende Sicherheit vor Ausschwemmen bzw. vor Erosion der tiefergelegenen Bodenschichten 
und 
• Anpassungsfähigkeit des Deckwerkaufbaus an mögliche Setzungen im Baugrund. 
Neben den Anforderungen in Bezug auf die Stabilität werden in der EAU (2005) zusätzliche Anforde-
rungen an die Instandhaltung von Deckwerken gestellt. Zu den Anforderungen an die Instandhaltung 
gehören beispielsweise die möglichst frühzeitige Schadenserkennung sowie die Befahrbarkeit des Deck-
werks mit schwerem Gerät. Grund hierfür ist die Notwendigkeit eines ausreichend großen Zeitpuffers 
für das Einleiten von Reparaturmaßnahmen im Schadensfall und deren zügige Abwicklung.  
Aufgrund des im Wasserhaushaltsgesetz der Bundesrepublik Deutschland (WHG, Ausfertigungsdatum 
31.07.2009) verankerten Nachhaltigkeitsgedankens, dem damit verbundenen Verschlechterungsverbot 
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und dem Verbesserungsgebot zum Ausgleich vorliegender Schädigungen rücken zunehmend ökologi-
sche Anforderungen an Deckwerke in den Blickpunkt. Deckwerke sollen ökologisch wertvoll sein, d. h. 
einen geeigneten Lebensraum für Pflanzen und Tiere bilden, wodurch sich zusätzliche Anforderungen 
an die Porosität und die Oberflächenstruktur von Deckwerken ergeben (PIANC, 2011B). 
Da der Schutz der Böschungen im Küsten-, Ästuar- und Binnenbereich vornehmlich im Aufgabengebiet 
der öffentlichen Hand liegt, müssen bei der Planung und dem Bau von Deckwerken die Haushaltsgrund-
sätze, wie beispielsweise Wirtschaftlichkeit und Sparsamkeit, erfüllt sein. Diese Forderung impliziert 
eine Kostenminimierung in Hinblick auf Investitions- und Instandhaltungskosten über die Lebenszeit 
eines Deckwerks. 
Neben den genannten Anforderungen ergeben sich in touristisch genutzten Gebieten zusätzliche An-
sprüche bezüglich der Optik der Deckschicht. Diese hat sich möglichst harmonisch in das Landschafts-
bild einzupassen. 
Aufgrund der vorhandenen Randbedingungen im jeweiligen Einsatzgebiet können Deckwerksysteme 
nicht stets allen genannten Ansprüchen abschließend gerecht werden. Unter bestimmten Umständen 
können die genannten Anforderungen sogar im Widerspruch zueinander stehen wie beispielsweise op-
tische und finanzielle Anforderungen. Das sich daraus ergebende Spannungsfeld ist in der Abbil-
dung 2.1 dargestellt. Im Zweifelsfall sind jedoch die Anforderungen hinsichtlich der Sicherstellung der 
Stabilität maßgebend (EAU, 2005). 
 
 
Abbildung 2.1: Anforderung an ein Deckwerksystem 
2.4 Aufbau der Deckwerksunterkonstruktion 
Wesentliche Bestandteile der Deckwerksunterkonstruktion sind die Filterschicht sowie die Fußsiche-
rung. Abbildung 2.2 stellt dazu die räumliche Anordnung der Deckwerkskomponenten anhand eines 
Querschnitts durch ein Deckwerksystem dar. 
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Abbildung 2.2: Beispielhafter Aufbau eines Deckwerksystems 
Die Fußsicherung dient der Sicherung des Systems gegen Abgleiten. Zur Sicherstellung dieser Aufgabe 
werden vertikale oder horizontale Fußsicherungssysteme eingesetzt. Zu den vertikalen Fußsicherungen 
sind Spundwände oder Pfahlreihen zu zählen, durch deren Anwendung ein Unterspülen des Deckwerks-
systems verhindert wird. Schüttsteinkegel und Holme sind stellvertretend für horizontale Fußsicherun-
gen zu nennen. Deren Vorteil liegt in der spannungsfreien Anpassungsfähigkeit des Deckwerksystems 
auch im Fall von Setzungs– und Erosionserscheinungen (EAU, 2005).  
Der Filter stellt ein zentrales Element im Deckwerksbau dar, weil dieser die Auflagefläche für die Deck-
schicht bildet (vgl. Abbildung 2.2) und zugleich für die Sicherstellung der mechanischen und hydrauli-
schen Filterwirksamkeit verantwortlich ist. Dabei wird unter der mechanischen Filterwirksamkeit die 
Fähigkeit des Filters verstanden, Boden in einem so ausreichenden Maß zurückzuhalten, dass keine 
schädlichen Setzungen der Deckschicht durch Kornverlust auftreten. Die hydraulische Filterwirksam-
keit hingegen bezeichnet die Fähigkeit des Filters, den anstehenden Boden zu entwässern, ohne einen 
schädlichen Druckanstieg zu erzeugen (BAW, 1993). In der Praxis wird die Aufrechterhaltung der hyd-
raulischen und mechanischen Filterwirksamkeit zumeist durch die Kombination eines Kornfilters mit 
einem Geotextil sichergestellt.  
2.5 Ausbildung der Deckschicht 
2.5.1 Allgemein 
Die Deckschicht stellt das zentrale Element im Deckwerksbau dar. Grund hierfür ist, dass die Deck-
schicht als oberste Schicht den externen Belastungen direkt ausgesetzt ist und dementsprechend die 
Widerstandsfähigkeit des Gesamtsystems maßgeblich beeinflusst. Für die Widerstandsfähigkeit sind 
daher unabhängig von der Ausbildung der Deckschicht folgende Eigenschaften von Bedeutung: 
• Materialeinsatz und Oberflächenbeschaffenheit, 
• Einbauweise, 
• Permeabilität und  
• Adaptionsfähigkeit. 
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Nicht zuletzt infolge der Bedeutung für die Stabilität erfolgt die Unterscheidung von Deckwerkssyste-
men zumeist anhand der Ausbildungsweise der Deckschicht. Ein Überblick über die gängigsten Deck-
werksysteme zeigt die Abbildung 2.3. 
 
Abbildung 2.3: Deckwerksysteme im Überblick 
Wie in der Abbildung 2.3 zu erkennen ist, sind verzahnte Setzsteindeckwerke, die der Gegenstand der 
vorliegenden Arbeit sind, der Gruppe der Setzsteindeckwerke zuzuordnen. Der Grundgedanke bei der 
Verwendung von verzahnten Setzsteinen ist, dass im Vergleich zu losen Setzsteinen durch die Verzah-
nung eine Flächenwirkung eintritt und auf diese Weise eine zusätzliche Kraft neben der Gewichtskraft 
und der Reibungskraft zur Widerstandsfähigkeit des Systems beiträgt.  
Die Ausbildung der Verzahnung kann auf direkte oder indirekte Weise erfolgen (vgl. Abbildung 2.4). 
Die direkte Verzahnung, z. B. mit Hilfe von Haken oder durch eine spezielle Formgebung der Steine, 
stellt einen Verbund zwischen den benachbarten Einzelsteinen sicher und zielt demnach auf die Schaf-
fung einer Flächenwirkung ab. Die indirekte Verzahnung hingegen, die z.B. durch die im rechten Teil 
der Abbildung 2.4 dargestellten Pins erzeugt werden soll, strebt eine Verbindung zwischen dem Einzel-
stein und dem Deckwerkunterbau an. Da sich jedoch die indirekte Verzahnung als wenig effektiv her-
ausgestellt hat und von Herstellerseite derzeit nicht weiterentwickelt wird, beschäftigt sich die vorlie-
gende Arbeit allein mit direkt verzahnten Setzsteinen.  
 
Abbildung 2.4: Wirkungsweise einer direkten und indirekten Verzahnung 
Vor dem Hintergrund der vorliegenden Aufgabenstellung werden nachfolgend die stabilitätsbeeinflus-
senden Eigenschaften, die zu Beginn des Abschnitts dargestellt wurden, von verzahnten Setzsteindeck-
werken vorgestellt sowie deren Auswirkungen abschließend in der Tabelle 2.1 bewertet. 
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2.5.2 Materialeigenschaften und Oberflächenbeschaffenheit 
Verzahnte Setzsteine werden vornehmlich aus Beton gefertigt. Die industrielle Fertigung ermöglicht 
eine hohe Produktionsqualität und eine direkte Einflussnahme auf die Eigenschaften der verzahnten 
Setzsteine. So kann beispielsweise über die Auswahl der Zuschlagstoffe das spezifische Gewicht sowie 
die Licht-, Frost- und Wetterbeständigkeit reguliert und sichergestellt werden.  
Die Oberflächenbeschaffenheit der Deckschicht hat direkte Auswirkung auf den Wellenauflauf und 
Wellenablauf und somit auf die Intensität der Belastung der Deckschicht. Durch die industrielle Ferti-
gung ist die Oberflächenbeschaffenheit von Setzsteinen im Vergleich zu gebrochenen, natürlichen 
Schüttsteinen glatt, wodurch die Energiedissipation auf der Deckschicht eingeschränkt ist. Zur Steige-
rung der Energiedissipation ist es jedoch möglich Störsteine in die Deckschicht einzubauen (vgl. Abbil-
dung 2.5). In Bezug auf Instandsetzungsarbeiten ist jedoch eine glatte Oberflächenstruktur vorteilhaft, 
da auf diese Weise eine Befahrbarkeit des Deckwerks gewährleistet ist. 
 
Abbildung 2.5: Einbau von Störsteinen zur Steigerung der Energiedissipation 
2.5.3 Einbauweise 
Der Einbau von losen als auch verzahnten Setzsteinen erfolgt einlagig. Durch den damit verbundenen 
geringeren Materialbedarf werden Kosten bei der Beschaffung sowie beim Transport auf die Baustelle 
eingespart. Gleichzeitig stellt jedoch der einlagige Einbau im Vergleich zu Schüttsteindeckwerken einen 
zeit- und somit kostenintensiven Arbeitsprozess dar, falls die Arbeiten nicht durch maschinelle Unter-
stützung beschleunigt werden können. Neben dem geringen Materialbedarf ist das geringe Gewicht des 
einlagigen Einbaus besonders bei weichen Böden, die beispielsweise im Deltabereich von Flüssen an-
stehen können, von Vorteil. Auf diese Weise wird die Auflast auf die Unterkonstruktion gering gehalten.  
Als Verlegemuster bei Setzsteinen mit quadratischer Grundfläche ist der in Abbildung 2.5 dargestellte 
Normalverband dem Kreuzverband vorzuziehen. Der Normalverband zeichnet sich durch ein versetztes 
Verlegen der Setzsteine aus, wodurch die Fuge in Richtung der Böschungsneigung unterbrochen ist. 
Anhand von Laboruntersuchungen am Verkalit-Deckwerkstein wies STEGMAIER (2010) eine stabili-
tätsfördernde Wirkung des Normalverbands im Vergleich zum Kreuzverband nach. 
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2.5.4 Permeabilität 
Die Permeabilität der Deckschicht bewertet den Wasseraustausch zwischen der Deckschicht und dem 
Deckwerksunterbau. Je höher die Permeabilität der Deckschicht ist, desto einfacher können sich stabi-
litätsgefährdende Auftriebskräfte im Deckwerksinneren abbauen. Maßgeblich wird die Permeabilität 
von Setzsteinen durch die geometrische Form des Einzelsteins bestimmt.  
Zur ersten Abschätzung der Permeabilität von losen Setzsteindeckwerken kann das in CUR (1995) ein-
geführte Öffnungsverhältnis Ω verwendet werden. Dieses beschreibt das Verhältnis zwischen der durch-
lässigen und verschlossenen Fläche des Setzsteins im Deckwerksverbund folgendermaßen: 
SS
gESSF
LB
DNLBs
+
⋅⋅++⋅
=Ω
4/)( 2pi
 (2.1) 
mit: 
sF = durchschnittliche Fugenbreite [m] 
BS = Breite des Setzsteins [m] 
LS = Länge des Setzsteins [m] 
NE = Anzahl der Entwässerungslöcher [-] 
Dg = Durchmesser der Entwässerungslöcher [m] 
Die durchschnittliche Fugenbreite sF in einem Setzsteindeckwerk, bestehend aus rechteckigen Einzelele-
menten, ergibt sich entsprechend der Abbildung 2.6 zu: 
SS
SS
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LsBs
s
+
⋅+⋅
=
21
 (2.2) 
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Abbildung 2.6: Fugenbreite eines Setzsteindeckwerks (verändert nach PILARCZYK, 1992) 
Aufgrund des maßgeblichen Einflusses der Permeabilität auf die Entwicklung von stabilitätsgefährden-
den Auftriebskräften schlägt KLEIN BRETELER (2009) vor, Setzsteine anhand des Öffnungsverhältnisses 
in die Gruppe der permeablen und impermeablen Setzsteine zu unterteilen. Kennzeichnend für die 
Gruppe der permeablen Setzsteine (8 % ≤ Ω ≤ 15 %) sind große Aussparungen innerhalb der Setzsteine 
bzw. große Fugenabstände zu den benachbarten Steinen (vgl. Abbildung 2.7). Diese Gruppe von Setz-
steinen wird aufgrund der geringen Empfindlichkeit gegen Auftriebsbelastung bevorzugt in den Nieder-
landen eingesetzt. 
 
Abbildung 2.7: Beispielhafte Ausbildungsformen der Gruppe der permeablen Setzsteine (RIJKSWATERSTAAT & STOWA, 
2008) 
Bei der Gruppe der impermeablen Setzsteine (Ω ≤ 3 %) (vgl. Abbildung 2.8) hingegen, die vornehmlich 
geringere Fugenbreiten aufweisen und auf Aussparungen verzichten, entwickeln sich aufgrund des klei-
nen Öffnungsverhältnisses Ω große Auftriebskräfte in den unterliegenden Deckwerksschichten. 
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Abbildung 2.8: Beispielhafte Ausbildungsformen der Gruppe der impermeablen Setzsteine (verändert nach DORST, 2004) 
Neben dem Öffnungsverhältnis Ω kann die Permeabilität von Setzsteindeckwerken mit Hilfe der 
Leakage Länge Λ bewertet werden. Die Theorie der Leakage Länge wurde erstmals von DE GROOTE ET 
AL. (1988) eingeführt. Die Autoren gehen davon aus, dass durch die Einschnürung der Strömungen im 
Bereich der Setzsteinfuge die alleinige Betrachtung der Deckschicht für die Bewertung der Permeabilität 
nicht ausreichend ist. Auf Basis der Modellvorstellung, dass die Deckschicht ausnahmslos senkrecht 
und die Filterschicht nur parallel zur Deckschicht durchflossen werden kann (vgl. Abbildung 2.9), defi-
nieren die Autoren die Leakage Länge Λ als die geometrische Länge, in der der Fließwiderstand in Filter- 
und Deckschicht – ergo der Druckhöhenverlust der beiden Schichten- gleich ist: 
S
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FFS
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(2.3) 
mit: 
Λ = Leakage Länge [m] 
bF = Stärke der Filterschicht [m] 
kF = Durchlässigkeitsbeiwert der Filterschicht [m/s] 
kS = Durchlässigkeitsbeiwert der Deckschicht [m/s] 
Für detaillierte Informationen über die Herleitung und Zusammensetzung der Leakage Länge wird an 
dieser Stelle auf die Arbeiten von GROOT ET AL. (1988), KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1988) und ´T 
HART ET AL. (2002) verwiesen.  
Der für die Bestimmung der Leakage Länge Λ notwendige Durchlässigkeitsbeiwert kF des Filtermateri-
als kann auf Basis der Forchheimer Gleichung experimentell bestimmt werden. Falls dies aufgrund feh-
lender Versuchseinrichtungen nicht möglich ist, kann der Durchlässigkeitsbeiwert alternativ anhand der 
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Näherungsgleichung von ADEL (1989) abgeschätzt werden. Zudem sind die Durchlässigkeitsbeiwerte 
für gängige Korngrößen bei BEZUIJEN ET AL. (1990) in Abhängigkeit der Porosität hinterlegt. 
 
Abbildung 2.9: Definition der Leakage Länge (PIANC, 2011A) 
Der Durchlässigkeitsbeiwert der Deckschicht kS, der von verschiedenen Strömungswiderständen vor 
und in den Fugen abhängig ist, bedarf aufgrund der geometrischen Eigenheiten der unterschiedlichen 
Setzsteinmodelle einer experimentellen Ermittlung. Ein auf die Forchheimer Gleichung aufbauender 
analytischer Ansatz unter Beachtung der vorhandenen Strömungswiderstände, wie beispielsweise die 
Strömungseinschnürung vor der Setzsteinfuge, wird bereits bei KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1988) 
vorgestellt und bei BEZUIJEN ET AL. (1990) und bei HART ET AL (2002) konkretisiert. Aufgrund der 
Bedeutung des Durchlässigkeitsbeiwerts des Setzsteins ist anzumerken, dass die ermittelten Werte den-
noch mit großen Unsicherheiten behaftet sind. Ungenauigkeiten bei den Verlegearbeiten, die zu unter-
schiedlichen Fugenbreiten führen, oder zugeschwemmte Fugen sind hierfür nur zwei Beispiele. Die sig-
nifikanten Auswirkungen unterschiedlicher Durchlässigkeitsbeiwerte der Deckschicht auf die 
Auftriebsbelastung werden von SPARBOOM & DEBUS (1993) aufgezeigt, die mit Hilfe eines analytischen 
Ansatzes den maximalen Auftrieb in Abhängigkeit der Fugenbreite ermitteln. Des Weiteren zeigen BE-
ZUIJEN & KRUSE (1999) anhand von InSitu-Messungen, dass die Durchlässigkeitsbeiwerte mit zuneh-
mendem Alter des Deckwerks und somit auch die Widerstandsfähigkeit der Deckwerke deutlich über-
schätzt werden. Untersuchungen bezüglich der Alterungserscheinungen von Deckwerken finden sich 
bei KLEIN BRETELER ET AL. (2000).  
Der analytische Nachweis, dass die Leakage Länge Λ die Generierung von Auftriebskräften direkt be-
einflusst, kann anhand der Bestimmung der Belastung von Setzsteindeckwerken auf Basis der Grund-
wassergleichung nach Laplace erfolgen. Dieser Nachweis wird im Detail im Kapitel 4 dargestellt. Vorab 
ist jedoch festzuhalten, dass kleine Leakage Längen geringe Auftriebsbelastungen zur Folge haben, wo-
hingegen große Leakage Längen hohe Auftriebsbelastungen verursachen.  
Anhand der Gleichung (2.3) ist zu erkennen, dass die stabilitätsfördernden kleinen Leakage Längen die 
Kombination einer durchlässigen Deckschicht mit einem Filter von geringer Stärke und geringer Durch-
lässigkeit sind. KLEIN BRETELER ET AL. (2002) gehen einen Schritt weiter und zeigen auf Basis des 
Ansatzes von PILARCZYK (1998) (siehe Kapitel 4.3.4), wie sich die Reduzierung der Leakage Länge auf 
16  Deckwerksysteme 
die Erhöhung der Widerstandsfähigkeit der Deckschicht auswirkt. Zusätzlich werden konkrete Maßnah-
men vorgeschlagen, wie etwa die Vergrößerung des Öffnungsverhältnisses Ω, die eine Reduzierung der 
Leakage Länge Λ zur Folge haben. 
2.5.5 Adaptionsfähigkeit 
Die Adaptionsfähigkeit beschreibt die Möglichkeit der Deckschicht, auf eventuelle Setzungen bzw. He-
bungen im Untergrund reagieren zu können. Ist die Deckschicht nur begrenzt adaptionsfähig, wie z. B. 
die Deckschicht monolithischer Deckwerke, sind Fehlstellen im Deckwerk, z.B. verursacht durch Ero-
sionsprozesse im Filter, selbst bei einer Deckwerksbegehung nur schwer zu erkennen. In Konsequenz 
besteht die Gefahr, dass das Deckwerk an den nicht erkannten Fehstellen bei nächster Gelegenheit un-
mittelbar versagt.  
Die Adaptionsfähigkeit von verzahnten Setzsteinen an die unterliegende Schicht ist typabhängig. 
Grundsätzlich ist diese aufgrund des Vorhandenseins von Einzelelementen im Vergleich zu durchge-
henden monolithischen Deckschichten als gut einzustufen.  
Zusammenfassend sind die beschriebenen Eigenschaften von verzahnten Setzsteinen und deren Auswir-
kungen in der Tabelle 2.1 dargestellt. 
Tabelle 2.1: Eigenschaften verzahnter Setzsteindeckwerke und deren Auswirkung 
Eigenschaften Ausbildungsweise Auswirkung 
Material künstliche Formsteine 
 
+Regulierung der Eigenschaften 
+hohe Produktionsqualität 
- hohe Produktionskosten 
 
Oberflächenbeschaffenheit glatte Ausbildungsweise +Befahrbarkeit 
-geringe Energiedissipation 
-hoher Wellenauflauf 
 
Einbau einlagiger Einbau  +geringer Materialbedarf 
+geringes Gewicht 
-hoher Verlegungsaufwand 
 
Permeabilität geringe Durchlässigkeit -hohe Druckunterschiede 
 
Adaptionsfähigkeit hohe Anpassungsfähigkeit +spannungsfreie Anpassung 
+Ankündigung des Versagens 
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3. Hydrodynamische Prozesse  
3.1 Allgemein 
Stabilitätsgefährdende Auftriebsbelastungen sind das Ergebnis von hydraulischen Prozessen, die sich 
vor, auf und im Deckwerk abspielen. Mit dem vorliegenden Kapitel soll ein Prozessverständnis für die 
Entwicklung von Auftriebskräften geschaffen werden, beginnend mit dem Einlaufen der Welle in den 
Flachwasserbereich, dem anschließenden Brechen der Welle auf dem Deckwerk und der dadurch ver-
ursachten Reaktion im Deckwerksinneren. 
Auf dem Weg vom Tiefwasser bis zum Auftreffen auf das Deckwerk durchlaufen Wellen verschiedene 
Transformationsprozesse. Unter dem Sammelbegriff „Wellentransformation“ werden die Einzelpro-
zesse Refraktion, Shoaling, Wellenbrechen, Wellenreflexion und Wellendiffraktion zusammengefasst. 
Diese Prozesse können zeitgleich oder in zeitlicher Abfolge auftreten. Aufgrund der Konzentration auf 
die Prozesse, die die Auftriebsbelastung beeinflussen, werden im Kapitel 3.2 allein die Transformati-
onsprozesse Shoaling, Wellenbrechen und Wellenreflexion vorgestellt. Ergänzend wird zudem auf die 
Wasserspiegelauslenkungen eingegangen, die sich aufgrund des Seegangs unmittelbar vor dem Bau-
werk einstellen und die Auftriebsbelastung indirekt über die Höhe der Sickerwasserlinie im Deckwerks-
inneren beeinflussen. 
Der Wellenablauf und die Druckschlagbelastung der Deckschicht sind die Hauptursachen für die Gene-
rierung von Auftriebskräften im Deckwerksinneren. Auftriebskräfte infolge des Wellenablaufs entste-
hen, sobald der äußere Wasserspiegel unter das Niveau der Sickerwasserlinie fällt und der Entwässe-
rungsprozess aufgrund der eingeschränkten Permeabilität von Setzsteinen nur verzögert stattfinden 
kann. Hingegen sind Auftriebskräfte infolge des Druckschlags die Konsequenz der räumlich kon-
zentrierten Einleitungen von Druckspannungen in die Deckschicht und die gedämpfte Weitergabe der 
Druckspannung in die unterliegenden Deckwerksschichten. Daher erfolgt im Kapitel 3.3 zunächst die 
Vorstellung des Wellenablaufs und der Druckschlagbeanspruchung. Bezüglich des Wellenablaufs wer-
den die maßgeblichen Einflussfaktoren dargestellt sowie die in der Literatur vorhandenen Ansätze zur 
Abschätzung des maximalen Wellenablaufs vorgestellt. Der maximale Wellenablauf ist für die Stabili-
tätsuntersuchungen innerhalb dieser Arbeit von entscheidender Bedeutung, da am Ort des maximalen 
Wellenablaufs die größten Auftriebsbelastungen vermutet werden. Bezüglich der Druckschlagbeanspru-
chung werden neben den Einflussfaktoren, den Ursachen und möglichen Formen die in der Literatur 
vorhandenen Ansätze zur Bestimmung des Auftreffpunkts und die Ansätze zur Bestimmung der maxi-
malen Druckspannungen beschrieben. 
Im Kapitel 3.4 werden die durch den Wellenablauf und die Druckschlagbeanspruchung verursachten 
hydraulischen Prozesse im Deckwerksinneren aufgezeigt.  
 
3.2 Hydraulische Prozesse vor dem Bauwerk 
3.2.1 Shoaling 
Erfährt die einlaufende Welle Grundberührung, kommt es infolge von Reibungsverlusten zur Stauchung 
der Wellenlänge λ und aufgrund der Energieerhaltung zugleich zu einer Zunahme der Wellenhöhe H. 
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Da die Wellenhöhe H maßgebenden Einfluss auf die Belastung des Deckwerks besitzt, werden nachfol-
gend zunächst die physikalischen Grundlagen dieses Prozesses vorgestellt, bevor die Zunahme der Wel-
lenhöhe anhand des Shoalingkoeffizienten ks beziffert wird.  
Zur Erklärung des Shoalingprozesses bietet sich die Lineare Wellentheorie nach Airy (z. B. in EAK, 
2002) an. Diese Theorie geht davon aus, dass Wellen grundsätzlich Träger von Energie sind. Ein Mas-
sentransport findet hingegen durch die Welle nicht statt. Die Energie der Wasserwellen setzt sich bei 
ungestörten Tiefwasserverhältnissen aus einem jeweils gleichgroßen Anteil an kinetischer und potenti-
eller Energie zusammen. Für regelmäßige Wellen mit konstanter Wellenhöhe H ergibt sich dementspre-
chend die Wellenenergie zu: 
8
2HBLgEEE WWkinpot ⋅⋅⋅⋅=+= ρ  (3.1) 
mit: 
E = Gesamtenergie  [Nm] 
H = Wellenhöhe  [m] 
ρW = Dichte des Wassers  [kg/m³] 
L = Wellenlänge  [m] 
BW = (Einheits-)Breite des Kammes  [m] 
Während die kinetische Energie als Orbitalbewegung am Ort verbleibt, bestimmt die potentielle Energie 
die Form der Welle und folgt dieser mit der Wellenfortschrittsgeschwindigkeit c. 
T
L
c =
 (3.2) 
mit: 
T = Wellenperiode  [m] 
c = Wellenfortschrittsgeschwindigkeit bei der Wassertiefe d  [m] 
Läuft die Welle aus der Tiefwasserzone über die Übergangszone in die Flachwasserzone ein (vgl. Ta-
belle 3.1), setzt der Shoalingeffekt ein.  
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Tabelle 3.1: Abhängigkeit des Wassertiefenbereichs von der relativen Wassertiefe d/L (EAK, 2002) 
Standort Tiefwasserzone Übergangszone Flachwasserzone 
relative Wassertiefe d/L  ≥0,5 [0,05; 0,5] 
 
≤0,05 
Wie bereits dargestellt, wird die Welle bei Verlassen der ungestörten Tiefwasserzone durch eventuelle 
Grundberührungen in ihrer Ausbreitung behindert. Die Folge dieser Störung ist eine Stauchung der Wel-
lenlänge L und infolgedessen eine kontinuierliche Abnahme der Wellenfortschrittsgeschwindigkeit c. 
Der Einfluss der Wassertiefe d auf die genannten Wellenparameter ist in der Tabelle 3.2 dokumentiert. 
Weiterhin ist anhand der Tabelle zu erkennen, dass im Gegensatz zur der Wellenlänge L und der Wel-
lenfortschrittsgeschwindigkeit c die Wellenperiode T konstant und unabhängig von der Wassertiefe d 
ist. 
Tabelle 3.2: Charakteristische Wellenparameter in Abhängigkeit der relativen Wassertiefe nach der Linearen Wellentheorie 
(EAK, 2002) 
 Allg. Beschreibung Tiefwasser Flachwasser 
Wellenfortschrittsgeschwindigkeit c 





 ⋅⋅
0
0 2tanh
2 L
dLg pi
pi
 
 
T⋅56,1  dg ⋅  
Wellenlänge L 





 ⋅⋅
0
2 2
tanh
2 L
dTg pi
pi
 
256,1 T⋅  dgT ⋅⋅  
Wellenperiode T 
konstant 
Die Abnahme der Wellenfortschrittsgeschwindigkeit c und der Wellenlänge L haben eine Reduzierung 
des kinetischen Anteils der Wellenergie zur Folge. Vor dem Hintergrund der Energieerhaltung kann 
diese Reduzierung nur durch eine Zunahme des Anteils an potentieller Energie kompensiert werden. 
Diese Entwicklung, welche sich in der Steigerung der Wellenhöhe H widerspiegelt, wird als Shoaling-
effekt bezeichnet. Die Ausprägung des Shoalingeffekts wird mit Hilfe des Shoalingkoeffizienten ks fol-
gendermaßen beschrieben:  
 
00 2
1
c
c
nH
HkS ⋅==  (3.3) 
mit: 
kS = Shoalingkoeffizient  [-] 
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H = lokale Wellenhöhe  [m] 
H0 = Wellenhöhe im Tiefwasser [m] 
n = Verhältnis der Gruppengeschwindigkeit [-] 
c0  = Wellengeschwindigkeit im Tiefwasser [m/s] 
Das Verhältnis aus Gruppen- und Wellengeschwindigkeit n bestimmt sich folgendermaßen: 








⋅
⋅
+⋅=
)4sinh(
)4(
15,0
L
d
L
d
n
pi
pi
 (3.4) 
Die Abbildung 3.1 zeigt die Entwicklung des Shoalingkoeffizienten ks in Abhängigkeit zur relativen 
Wassertiefe d. Es ist zu erkennen, dass eine vom Tiefwasser in den Übergangsbereich einlaufende Welle 
zunächst an Höhe verliert. Diese Abnahme, die durch einen Shoalingkoeffizienten ks kleiner 1 gekenn-
zeichnet ist, beruht auf der Zunahme der Gruppengeschwindigkeit (MALCHEREK, 2009). Erst bei Eintritt 
in die Flachwasserzone (d/L ≤ 0,05) steilt sich die Welle stark auf. 
 
Abbildung 3.1: Relative Änderung der Wellenhöhe H in Abhängigkeit von der relativen Wassertiefe d/L0 nach der Linea-
ren Wellentheorie (verändert nach ZANKE, 2002) 
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3.2.2 Wellenbrechen und Brechertypen 
3.2.2.1 Allgemein 
Die zunehmende Aufsteilung der Welle bei Einlaufen in den Flachwasserbereich geht mit einer Ab-
nahme der Wellenstabilität einher, die letztendlich zum Brechen der Welle führt. Für Stabilitätsuntersu-
chungen ist das Brechen der Wellen von besonderer Bedeutung, da die Intensität der Übertragung der 
Wellenenergie auf das Bauwerk von diesem Prozess abhängig ist. Aus diesem Grund werden zunächst 
die Brechkriterien vorgestellt, bevor im folgenden Schritt die Form des Wellenbrechens anhand von 
Brechertypen aufgezeigt wird. 
3.2.2.2 Brechkriterien 
Nach Stokes werden periodische Wellen instabil, falls bei zunehmender Wellenhöhe der Tangentenwin-
kel am Wellenkamm 120° wird. Die Ursache hierfür ist, dass in diesem Fall die Orbitalgeschwindigkeit 
am Wellenkamm u0b größer als die Wellenfortschrittsgeschwindigkeit c wird. Im Tiefwasser, d.h. in 
dem Bereich, in dem die Orbitalbewegungen der Wellen nicht durch Grundberührung gestört werden, 
ist dementsprechend allein die Grenzsteilheit für das Wellenbrechen maßgebend. Das Brechen von Wel-
len im Tiefwasser tritt vornehmlich als Schaumkronenbrechen (whitecapping) auf. Nach MITCHELL 
(1893), zitiert in der EAK (2002), stellt sich die Grenzsteilheit im Tiefwasser wie folgt dar:  
142,0
7
1
0
0
==





gr
L
H
 (3.5) 
mit: 
H0 = Wellenhöhe im Tiefwasser [m] 
L0 = Wellenlänge im Tiefwasser [m] 
Dieser theoretische Grenzwert wird allerdings in der Natur nicht erreicht. Die Auswertungen von Na-
turmessungen haben gezeigt, dass Wellen bereits bei einer Steilheit von 0,1 zum Brechen tendieren 
(EAK, 2002). 
Im Übergangsbereich, der den Bereich zwischen dem Tief- und dem Flachwasser kennzeichnet, beein-
flusst die mögliche Grundberührung der Orbitalbewegungen der Welle den Prozess des Wellenbrechens. 
Die Adaption des Brechkriteriums für Tiefwasserverhältnisse auf den Übergangsbereich wurde von MI-
CHE (1951) und HAMADA (1951) (siehe HORIKAWA, 1988) unabhängig voneinander entwickelt und 
stellt sich folgendermaßen dar:  





 ⋅
⋅=





b
b
grb
b
L
d
L
H pi2
tanh142,0
 (3.6) 
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Der Index b in der Gleichung (3.6) kennzeichnet die lokalen Verhältnisse am Ort des Wellenbrechens. 
Aufgrund der Tatsache, dass die tanh-Funktion nur Werte kleiner 1 annehmen kann, ist ersichtlich, dass 
die Grenzsteilheit im Übergangsbereich im Vergleich zu Tiefwasserverhältnissen abnimmt und die Wel-
len früher brechen. 
Im Gegensatz zum Tiefwasser ist in der Flachwasserzone die Wellensteilheit nicht länger für das Bre-
chen der Welle maßgebend. In diesem Bereich hängt die Stabilität der Welle in erster Linie von der 
lokalen Wassertiefe d ab. Als kennzeichnendes Verhältnis wird der Wellenbrecherindex yb verwendet, 
der den Quotienten aus der Wellenhöhe am Brechpunkt Hb und der Wassertiefe am Brechpunkt db dar-
stellt (Abbildung 3.2). Abgeleitet aus der Theorie der Einzelwelle ist mit dem Brechen der Welle zu 
rechnen, wenn der Wellenbrecherindex yb den Wert 0,78 übersteigt. Die Auswertungen von Naturunter-
suchungen legen jedoch die Vermutung nahe, dass der Brechvorgang im Flachwasserbereich erst zu 
einem späteren Zeitpunkt eintritt und somit größere Werte für den Wellenbrecherindex yb auftreten kön-
nen. Grund hierfür ist der Brandungsstau sowie die Unregelmäßigkeit des natürlichen Seegangs.  
Zusammenfassend sind die Brechkriterien für die Einzelwellen für das Tiefwasser, den Übergangsbe-
reich und die Flachwasserzone in der Abbildung 3.3 dargestellt.  
 
Abbildung 3.2: Brechende Welle (OUMERACI, 2001) 
 
3.2.2.3 Brechertypen 
Ist das Brechkriterium erfüllt, setzt der Prozess des Wellenbrechens ein. Für den Flachwasserbereich 
beschreibt GALVIN (1968) anhand von physikalischen Modellversuchen neun verschiedene Brecherty-
pen, die sich in der Wellenform und im Ablauf der Energiedissipation unterscheiden. Die Klassifikation 
brechender Wellen anhand von Brechertypen ist für Stabilitätsuntersuchungen zweckmäßig, da auf-
grund der Form und der Energiedissipation Rückschlüsse auf die Belastung auf das Bauwerk und das 
Reflexionsverhalten der brechenden Welle möglich sind. Auf Basis der neun Brechertypen haben sich 
folgende drei Hauptbrechertypen in der Literatur durchgesetzt: 
• Schwallbrecher, 
• Sturzbrecher und 
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• Reflexionsbrecher. 
Als Unterscheidungskriterium der einzelnen Brechertypen kann der von BATTJES (1974) eingeführte 
Brecherparameter ξ verwendet werden, in dem sowohl die Eigenschaften der einlaufenden Welle als 
auch die geometrischen Eigenschaften des Bauwerks vereint sind. Mit Hilfe dieses Parameters wird ein 
Großteil der für das Küsteningenieurwesen relevanten Prozesse, wie beispielsweise der Wellenauflauf-
lauf oder der Wellenablauf, beschrieben. In der Literatur ist eine Vielzahl von Typen des Brecherpara-
meters in Abhängigkeit der Lokalität der verwendeten Wellenparameter zu finden. Innerhalb dieser Ar-
beit wird der Brecherparameter ξop für Wellenspektren folgendermaßen festgelegt:  
0/
tan
LHS
op
αξ =
 (3.7) 
mit: 
HS = Wellenhöhe am Deichfuß [m] 
L0 = Wellenlänge im Tiefwasser auf Basis der Peakwellenperiode TP  [m] 
α = Böschungswinkel [°] 
Für regelmäßige Wellen definiert sich der Brecherparameter ξop innerhalb dieser Arbeit wie folgt:  
0/
tan
LHop
αξ =
 (3.8) 
mit: 
H = Wellenhöhe am Deichfuß [m] 
Die Formen der Hauptbrechertypen sind zusammen mit der jeweiligen Energieumwandlung in der Ab-
bildung 3.3 dargestellt. Es ist zu erkennen, dass bei Schwall- und Sturzbrechern auf einer kurzen Strecke 
ein Großteil der Wellenenergie über Dissipationsprozesse abgebaut wird. Dagegen bleibt beim Reflexi-
onsbrecher der Hauptanteil der Wellenenergie erhalten und wird in potentielle Auflaufenergie umge-
setzt. Unter Zuhilfenahme der Gleichung (3.7) und des in der Abbildung 3.3 hinterlegten Wertebereichs 
der Brecherparameter ist des Weiteren zu erkennen, dass bei gleichbleibenden Wellenparametern die 
Zunahme des Böschungswinkels zu einem Übergang vom Schwall- zum Sturz- bis hin zum Reflexions-
brecher führt.  
Besonders Sturzbrecher und Reflexionsbrecher sind in der Lage stabilitätsgefährdende Auftriebsbelas-
tungen in der Filterschicht eines Deckwerks zu erzeugen. Der Grund hierfür ist, dass Sturzbrecher 
Druckschlagbelastungen auf dem Deckwerk verursachen können und Reflexionsbrecher ausgeprägte 
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Wellenabläufe zur Folge haben können. Beide Prozesse werden als Ursache für Auftriebskräfte angese-
hen (Kapitel 3.3). 
 
Abbildung 3.3: Überblick über Brechkriterien und Brechertypen (verändert nach FÜHRBÖTER, 1991) 
 
3.2.3 Wellenreflexion 
Neben dem Shoaling und dem Wellenbrechen ist die Wellenreflexion ein weiterer Transformationspro-
zess, der für Stabilitätsuntersuchungen von Setzsteindeckwerken von Bedeutung ist. Der Grund hierfür 
ist, dass infolge von Überlagerungseffekten zwischen der reflektierten und der einlaufenden Welle die 
lokale Wellenhöhe H anwachsen kann. Diese Zunahme der Wellenhöhe H kann wiederum eine Verstär-
kung der Belastung des Deckwerks zur Folge haben. Die Wellenreflexion selbst wird mit Hilfe des 
Reflexionskoeffizienten Kr bewertet, der folgendermaßen definiert ist:  
i
r
r H
H
K =
 (3.9) 
mit: 
Hr = Höhe der reflektierten Welle [m] 
Hi = Höhe der einlaufenden Welle [m] 
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Der Reflexionskoeffizient Kr ist neben den Wellenparametern in direkter Weise von der Struktur des 
Bauwerks abhängig. Ein hoher Reflexionskoeffizient Kr zeigt an, dass nur ein geringer Energieverlust 
an der Böschung stattfindet und die Welle dementsprechend stark am Bauwerk reflektiert. Dieses Re-
flexionsverhalten ist typisch für Bauwerke mit einer glatten Oberfläche. Ein geringer Reflexionskoeffi-
zient Kr hingegen ist ein Anzeichen dafür, dass aufgrund der rauen Oberfläche des Bauwerks und der 
damit einhergehenden, ausgeprägten Energiedissipation nur eine geringe Reflexion der Welle zu erwar-
ten ist. Aufgrund dieses Wissens ist es demnach auf Basis des Reflexionsverhaltens auch möglich, Rück-
schlüsse auf die Struktur des Deckwerks zu ziehen.  
Für den Verlauf des Reflexionskoeffizienten Kr in Abhängigkeit von der Struktur der Deckwerksbö-
schung und der Wellenparameter sind in der Literatur eine Vielzahl von Ansätzen zu finden. Stellver-
tretend für mögliche Ansätze zur Beschreibung des Reflexionskoeffizienten Kr werden an dieser Stelle 
die Ansätze von SEELIG (1983) und ZANUTTIGH UND VAN DER MEER (2006) vorgestellt. Auf Basis von 
spezifischen physikalischen Modellversuchen zeigt Sellig (1983) folgenden Zusammenhang zwischen 
den Reflexionskoeffizienten, den Wellenparametern und der Böschungsstruktur auf: 
2
2
op
op
r b
a
K ξ
ξ
+
⋅
=
 (3.10) 
mit: 
a, b = Strukturparameter in Abhängigkeit der Durchlässigkeit, Rauigkeit, Geometrie und 
Wassertiefe 
[-] 
Im Gegensatz dazu basiert der Ansatz von ZANUTTIGH UND VAN DER MEER (2006) auf einer umfang-
reichen Datenbasis aus einer Vielzahl von Modellversuchen, in denen unter anderem das Reflexions-
verhalten des jeweils getesteten Deckwerks mit aufgenommen wurde. Auf Basis dieser Daten beschrei-
ben ZANUTTIGH UND VAN DER MEER (2006) den Reflexionskoeffizient Kr folgendermaßen: 
( )iopr iK ξ⋅= tanh  (3.11) 
mit: 
i, j = Strukturparameter in Abhängigkeit der Beschaffenheit der Böschung [-] 
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3.2.4 Wasserspiegelauslenkung (Wave set-up & set-down) 
Infolge der Wellenbeanspruchung tritt eine Wasserspiegeländerung vor Deckwerken auf. Die Höhen-
differenz zwischen dem Mittelwasserspiegel (Mean water level) und dem Ruhewasserspiegel (Still wa-
ter level) wird als Wasserspiegelauslenkung bezeichnet. Der exemplarische Verlauf des Mittelwasser-
spiegels im Vergleich zum Ruhewasserspiegel ist in der Abbildung 3.4 dargestellt.  
 
Abbildung 3.4: Wasserspiegelauslenkungen vor dem Bauwerk (verändert nach GOURLAY,1992) 
Am Brechpunkt der Welle tritt die maximale negative Wasserspiegelauslenkung auf. Diese Abnahme 
ist die Folge des Shoalingeffekts, der in Kapitel 3.2.1 bereits vorgestellt wurde. Von dort aus erfolgt ein 
linearer Anstieg des Wasserspiegels bis zum Deckwerk. Die positive Wasserspiegelauslenkung erreicht 
den Maximalwert unmittelbar am Küstenschutzbauwerk. Die Ursache für den Wasserspiegelanstieg 
über das Niveau des Ruhewasserspiegels hinaus ist das Brechen der Wellen auf dem Bauwerk. Die auf 
diese Weise frei werdende kinetische Energie wird infolge von Dissipationsprozessen abgebaut, reflek-
tiert aber auch in einem gewissen Anteil in potentielle Energie umgewandelt. Die Auslenkung des Was-
serspiegels ist bei regelmäßigen Wellen konstant, wohingegen bei unregelmäßiger Wellenbelastung die 
Auslenkungen ständigen Veränderungen unterworfen sind.  
Vor dem Hintergrund der Stabilitätsuntersuchungen infolge von Auftriebsbelastungen ist die Wasser-
spiegelauslenkung von Interesse, da diese zusammen mit den nicht vollständig abgeschlossenen Aus-
strömungsprozessen während des Wellenablaufs die Lage der Sickerwasserlinie im Deckwerksinneren 
gemeinsam mit der Permeabilität der Deckschicht beeinflusst. (BURCHARTH, 1993; BARENDS, 1993; 
LOSADA ET AL. 1998). Die analytische Beschreibung der Wasserspiegelauslenkung ist mit Hilfe der 
Theorie von LONGUET-HIGGUINS & STEWART (1963) möglich. Eine detaillierte Darstellung über die 
bisher vorhandene Grundlagenforschung ist hierzu bei ALCÉRRECA-HUERTA (2014) zu finden. Auf Ba-
sis der analytischen Beschreibung konnte unter anderem folgender Zusammenhang zwischen dem Ver-
lauf des Mittelwasserspiegels und der relativen Wellenhöhe am Brechpunkt ermittelt werden: 
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3.3 Hydraulische Prozesse auf dem Bauwerk 
3.3.1 Wellenablauf 
Stabilitätsgefährdende Auftriebskräfte können während des Wellenablaufs entstehen. Die wasserseitige 
Böschung fällt infolge des Wellenablaufs trocken. Aufgrund der eingeschränkten Permeabilität von 
Setzsteindeckwerken und dem dadurch verzögerten Entwässerungsprozess liegt die im Bauwerksinne-
ren befindliche Sickerwasserlinie durch den Wellenauflauf zumeist oberhalb des eigentlichen Ruhewas-
serspiegels. Die Abhängigkeit der Höhenlage der Sickerwasserlinie von der Permeabilität der Deck-
schicht ist in der Abbildung 3.5 skizziert. Es ist zu erkennen, dass bei geringdurchlässigen 
Deckschichten - zu denen verzahnte Setzsteindeckwerke gemäß Kapitel 2.5.4 zu zählen sind – die Si-
ckerwasserlinie oberhalb des Ruhewasserspiegels liegt.  
 
Abbildung 3.5: Einfluss der Permeabilität auf die Sickerwasserlinie (Verändert nach BURCHARTH, 1993) 
Auftriebskräfte entstehen, sobald der äußere Wasserspiegel infolge des Wellenablaufs unter das Niveau 
der Sickerwasserlinie fällt und der Entwässerungsprozess aufgrund der verminderten Durchlässigkeit 
des Deckwerks nur verzögert stattfinden kann. Die Auftriebskräfte erreichen ihr Maximum zum Zeit-
punkt des maximalen Wellenablaufs und treten am Ort des maximalen Wellenablaufs auf. Um Aussagen 
über die wirkenden Auftriebskräfte treffen zu können, ist die Kenntnis über die Höhe und die Dauer des 
maximalen Ablaufs notwendig.  
Als maximaler Wellenablauf Rd wird in der Literatur der höchste Punkt auf der Böschung bezeichnet, 
der während des gesamten Wellenzyklus stets mit Wasser bedeckt ist (BRUUN U. GÜNBAK, 1976, TAU-
TENHAIN, 1981; SCHULZ, 1992; SCHÜTTRUMPF, 2001; EUROTOP, 2007). Wie in der Abbildung 3.6 zu 
η  = Wasserspiegelauslenkung  [m] 
bη  = maximale negative Wasserspiegelauslenkung  [m] 
d(x) = Wassertiefe in der Entfernung x [m] 
db = Wassertiefe am Brechpunkt [m] 
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erkennen ist, wird der Wellenablauf als der vertikale Abstand zwischen dem Ruhewasserspiegel und 
dem beschriebenen höchsten Punkt auf der Böschung definiert. Vor allem Reflexionsbrecher, deren 
Kennzeichen eine große Wellenperiode T bei einer gleichzeitig geringen Wellensteilheit s sind, neigen 
dazu, einen großen Wellenablauf zu verursachen. 
 
Abbildung 3.6: Definition des Wellenablaufs Rd2% 
Zur Bestimmung des maximalen Wellenablaufs Rd finden sich in der Literatur eine Vielzahl von mög-
lichen Ansätzen, die im Anhang der Tabelle A.1 dargestellt sind. Anhand der verschiedenen Ansätze ist 
zu erkennen, dass der Wellenablauf von der Wellenhöhe H, der Wellensteilheit s sowie vom Zusam-
menspiel der vorauslaufenden, am Bauwerk reflektierten Wellenhöhe Hr abhängig ist. Überdies wird 
der Wellenablauf durch Eigenschaften des Deckwerks, wie beispielsweise der Neigung, der Rauheit, 
der Permeabilität und der damit einhergehenden Porosität des Deckwerks beeinflusst (USACE, 2002).  
Neben der Höhe des Wellenablaufs ist im Hinblick auf die stabilitätsgefährdende Wirkung die Dauer 
des Ablaufereignisses von Interesse. Diese Dauer ist in direkter Weise von der Wellenablaufgeschwin-
digkeit abhängig. Eine Zusammenstellung der in der Literatur vorgestellten Ansätze zur Bestimmung 
der Wellenablaufgeschwindigkeit auf dem Deckwerk findet sich bei SCHÜTTRUMPF (2001). Als groben 
Anhaltswert für die Dauer der Auftriebsbelastung infolge des Wellenablaufs wird in CUR (1995) ein 
1/20 bis 1/10 der Wellenperiode angegeben.  
 
3.3.2 Druckschlagbelastung 
3.3.2.1 Allgemein 
Druckschläge können enorme Belastungen auf Küstenschutzbauwerke zur Folge haben. Der bisher 
größte gemessene Druckschlag mit einer Druckhöhe von 745 kPA bei einer Anstiegszeit von 0,007 s 
konnte während In-Situ-Messungen an einem Wellenbrecher auf der Kanalinsel Alderney aufgenom-
men werden (BULLOCK ET AL., 2004). Trotz der extremen Belastung gehören Druckschläge aufgrund 
der Fülle von Einflussfaktoren zu der am schwierigsten zu erfassenden Belastung im Küstenbereich. 
Aus der Vielzahl von Einflussfaktoren, die unter anderem bei KOLKMANN (2007) zusammengestellt 
sind, haben sich folgende Faktoren als besonders bedeutsam für die Höhe und die räumliche Verteilung 
der Druckschlagbeanspruchung sowie für deren zeitliche Abfolge herausgestellt: 
• der Luftgehalt der brechenden Welle, 
• die Dicke der Rücklaufwasserschicht, 
• die Böschungsneigung des Küstenschutzbauwerks und  
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• die Charakteristik der einlaufenden Welle.  
Bereits anhand der Beeinflussung durch den Luftgehalt der brechenden Welle oder durch die Dicke der 
Rücklaufwasserschicht ist zu erkennen, dass die Druckschlagbeanspruchung von Zufallsprozessen be-
einflusst wird und somit eine eindeutige analytische Beschreibung nicht möglich ist. Vor diesem Hin-
tergrund werden im Folgenden zunächst die Ursachen für die Druckschlagbeanspruchungen vorgestellt, 
bevor die räumliche Verteilung und die Höhe der auftretenden Druckspannungen besprochen werden. 
Im Anschluss werden die bisherigen Erkenntnisse über den Ort des Auftretens vorgestellt.  
3.3.2.2 Ursache 
Sturzbrecher sind die Ursache von Druckschlagbelastungen auf geböschten Küstenschutzbauwerken. 
Beim Auflaufen eines Sturzbrechers auf die Böschung löst sich die Brecherzunge am Brechpunkt aus 
dem Wellenkamm und stürzt im freien Fall auf das Deckwerk, wodurch eine intensive Luftdurchmi-
schung der Wassermassen erfolgt (HANSEN, 1985). Die Bahn der Brecherzunge, die durch die Trägheit 
und die Schwerkraft bestimmt wird, entspricht einer Fallparabel. 
Charakteristisch für den Druckschlag ist eine sehr kurzfristig wirkende, sehr hohe Druckbelastung der 
Deckschicht auf einen räumlich eng begrenzten Bereich. Der Verlauf der Druckspannungen ist neben 
dem Verlauf infolge einer quasistationären Belastung in der Abbildung 3.7 dargestellt. Während der 
Verlauf infolge der quasistationären Belastung sowohl in der zeitlichen Abfolge als auch im Hinblick 
auf das Belastungsmaximum der Wellenperiode T bzw. der Wellenhöhe H entspricht, ist der Druckver-
lauf infolge einer Druckschlagbeanspruchung durch eine sehr kurze Anstiegszeit sowie einer maximalen 
Druckspannung, die die Wellenhöhe um ein Vielfaches übersteigen kann, gekennzeichnet. 
 
Abbildung 3.7: (a) druckschlagfreie Belastung (b) Druckschlagbelastung (verändert nach EAK, 2002) 
3.3.2.3 Formen der Druckschlagbeanspruchung 
Der in Abbildung 3.7, Teil b) dargestellte zeitliche Verlauf eines Druckschlags ist nur eine von vielen 
potentiellen Möglichkeiten. WITTE (1988) nimmt eine Einteilung der Druckschlagbelastungen in Ab-
hängigkeit des Druckspannungsverlaufs in drei Grundformen vor. Die zeitlichen Abfolgen dieser 
Grundformen sind in Abbildung 3.8 dargestellt.  
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Abbildung 3.8: Zeitlicher Ablauf von Druckschlagbeanspruchungen (WITTE, 1988) 
Form I ist gekennzeichnet durch eine sehr kurze Anstiegszeit tA. Unter der Anstiegszeit tA wird der Zeit-
raum zwischen dem erstmals erkennbaren Anstieg der Druckspannung und dem Erreichen des Maxi-
maldrucks Pmax definiert. Nach Erreichen des Maximaldrucks Pmax setzt ein sehr starker Abfall der 
Druckspannung ein. Druckschlagbelastungen dieses Typs verursachen die höchsten Druckspannungen, 
da sich kaum Lufteinschlüsse in der brechenden Welle befinden. 
Form II weist im Vergleich zu Form I eine deutlich längere Anstiegszeit tA auf und der anschließende 
Druckabfall gestaltet sich weniger schnell. Die maximale Druckspannung erreicht nicht den Maximal-
wert der Form I und das Belastungsende ist durch Druckoszillationen gekennzeichnet, die aufgrund der 
Kompressibilität der eingeschlossenen Luft in der brechenden Welle zustande kommen. 
Die Form III hingegen weist eine deutlich längere Zeitspanne für den Druckabfall nach Erreichen des 
Maximaldrucks Pmax auf. Auch treten deutlich geringere Druckspannungen als bei der Form I auf.  
Nicht zuletzt aufgrund der unterschiedlichen Formen und der sich daraus ergebenden Möglichkeit zur 
Bewertung des Potentials des Druckschlagereignisses wies GRÜNE (1992) darauf hin, dass die Auswer-
tung von Messdaten sich nicht allein auf die maximale Druckspannung beschränken darf. Vielmehr sind 
auch zeitliche Parameter zu berücksichtigen, wie beispielsweise die Anstiegszeit, da anhand dieser die 
maximal auftretende Druckspannung bereits abgeschätzt werden kann. Unter Beachtung der zeitlichen 
Komponente konnte GRÜNE nachweisen, dass die Höhe des Maximaldrucks mit der Anstiegszeit korre-
liert. Diese Anstiegszeit bewegt sich dabei in einem zeitlichen Rahmen zwischen 0,01 und 0,1 s (z. B. 
STEPHAN, 1981; GRÜNE, 1988). Des Weiteren stellte GRÜNE (1988) fest, dass die zur Anstiegszeit kor-
respondierende Geschwindigkeit Werte im Bereich von 10 bis 1000 m/s annimmt. Gerade bei hohen 
Maximaldrücken konnten um den Faktor 5 erhöhte Anstiegsgeschwindigkeiten im Vergleich zum 
Durchschnittswert nachgewiesen werden.  
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3.3.2.4 Ansätze zur Bestimmung der maximalen Druckspannung 
Zur Bestimmung der Höhe der Druckschlagbeanspruchungen wurde bisher eine Vielzahl von Untersu-
chungen vorgenommen. Nicht zuletzt aufgrund der begrenzten technischen Möglichkeiten wurde bis 
Mitte des 20. Jahrhunderts der Versuch unternommen die Höhe der Druckschlagbelastung auf analyti-
sche Weise zu erfassen. In diesem Zusammenhang sind die Untersuchungen von KARMANN (1929) und 
WAGNER (1932) zu nennen, in deren analytischen Modellen jedoch weder die Kompressibilität der 
Deckwerkskomponenten noch der Luftgehalt berücksichtigt wurden. Auf den theoretischen Ansatz von 
KARMANN und WAGNER basierend, erweiterte FÜHRBÖTER (1966) innerhalb von Prallstrahlversuchen 
die Theorie um den Luftgehalt. FÜHRBÖTER (1966) kommt zum Schluss, dass der Luftgehalt D mit Hilfe 
der Verteilung nach GAUSS beschrieben werden kann.  
Auf dieser Theorie aufbauend, führt FÜHRBÖTER (1988) klein- und großmaßstäbliche Modellversuche 
an Böschungen mit einem Neigungsverhältnis von 1:4 durch. Im Bereich der abgeschätzten Druck-
schlagzone wurden 23 Druckmessdosen in einem Abstand von 5 cm installiert, um die Druckspannun-
gen infolge von Sturzbrechern zu messen. Das Testprogramm sah eine Belastung der Böschung mit 120 
regelmäßigen Wellen mit einer Höhe von 1,2 m und einer Periode von 4,45 s vor. FÜHRBÖTER wies 
unter anderem eine zufällige Verteilung des Orts der maximalen Druckspannung nach, indem er für jede 
der 23 Messdosen die maximale Druckspannung herausfilterte und diesen Maximalwert mit dem Maxi-
malwert der 22 übrigen Druckmessdosen als Umhüllende für die Druckschlagzone darstellte. Diese 
Vorgehensweise wendete er auf jede einzelne der 120 getesteten Wellen an. Die stets unterschiedlichen 
Belastungsbilder sind hierzu in Abbildung 3.9 dargestellt. Anhand dieser Auswertung ist ersichtlich, 
dass, trotz der Belastung mit regelmäßigen Wellen, sowohl der Ort der maximalen Beanspruchung als 
auch die Höhe der Druckschlagereignisse selbst einer zufälligen Verteilung unterliegen. FÜHRBÖTER 
(1988) konnte weiterhin nachweisen, dass die Druckschlagmaxima der einzelnen Wellen, unabhängig 
vom Ort des Auftretens, der Normal-Log-Verteilung folgen.  
 
Abbildung 3.9: Zufällige Verteilung der Druckspannungen innerhalb der Druckschlagzone (FÜHRBÖTER, 1986) 
Unter der Annahme, dass der Luftanteil D von der Böschungsneigung 1: n abhängt, und mit dem Ziel 
einer einfacheren Anwendung fasste Führböter die zufallsverteilten Einflussgrößen zu einem Druck-
schlagkoeffizienten cd(i) zusammen. Die auf diese Weise vereinfachte, probabilistische Gleichung zur 
Ermittlung der Druckschlaghöhe nach FÜHRBÖTER (1991) lautet: 
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( ) ( ) Hgicip Wd ⋅⋅⋅= ραcotmax  (3.14) 
mit: 
Pmax(i) = maximale Wellendruckbelastung  [N/m²] 
i = Überschreitungswahrscheinlichkeit [%] 
cd(i) = Druckschlagkoeffizient [-] 
Die von FÜHRBÖTER vorgeschlagenen Zahlenwerte für die Druckschlagkoeffizienten von regelmäßigen 
Wellen sind in der Tabelle 3.3 dargestellt. Diese Druckschlagkoeffizienten besitzen Gültigkeit für Bö-
schungen mit Neigungen zwischen 1:3 und 1:8. 
Tabelle 3.3: Druckschlagkoeffizienten cd(i) in Abhängigkeit von der Unterschreitungswahrscheinlichkeit i (FÜHRBÖTER, 1991) 
Unterschreitungswahrscheinlichkeit Druckschlagkoeffizient cd(i) 
pmax(99,9) 24 (30 für Wellenspektren nach SPARBOOM (1991)) 
pmax(99,0) 20  
pmax(90,0) 16 
pmax(50,0) 12 
Neben dem Ansatz von FÜHRBÖTHER sind in der Literatur weitere Ansätze zu finden, die eine Abhän-
gigkeit der maximalen Druckschlagbeanspruchung von dem Brecherparameter ξ aufzeigen. Stellvertre-
tend für diese Ansätze ist an dieser Stelle der Ansatz von OUMERACI ET AL. (2011) für die maximale 
Druckschlagbeanspruchung auf ElastoCoast-Deckwerke zu nennen: 
25,14 0,1
0
max +⋅−=
⋅⋅
−m
mW Hg
p ξ
ρ  (3.15) 
Dieser Ansatz besitzt Gültigkeit für Brecherparameter ξm-1,0 im Bereich zwischen 1,6 und 2,5. Eine Zu-
sammenstellung weiterer Ansätze zur Bestimmung der Druckschlaghöhe findet sich bei VAN VLEDDER 
(1990) bzw. bei MARTH (2009). 
3.3.2.5 Lokalisierung des Auftreffpunkts 
Neben der Höhe des Druckschlags ist der Auftreffpunkt der Brecherzunge auf dem Deckwerk von Inte-
resse, da dieser den Ort der maximalen Belastung darstellt. Anders als bei den übrigen aus Seegang 
generierten Belastungen ist ein „Verschmieren“ der Druckschlagbelastung über die Böschung nicht 
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möglich. Trifft die Brecherzunge auf eine Schwachstelle der Böschung, muss mit dem Versagen der 
Deckschicht gerechnet werden. Gleichwohl variiert der Auftreffpunkt selbst bei konstanten, regelmäßi-
gen Wellen aufgrund der zufallsverteilten Einflussgrößen. Aus diesem Grund wird oftmals eine Druck-
schlagzone definiert, innerhalb derer die Auftreffpunkte der Brecherzunge vermutet werden. 
Die Position des Auftreffpunkts hängt in erster Linie von der Wellencharakteristik, dem Ruhewasser-
spiegel, dem Böschungswinkel des Küstenschutzbauwerks sowie der eingeschlossenen Luft während 
des Brechvorgangs ab. 
In einer ersten Näherung kann die Lage des Auftreffpunkts zAuf mit der Hälfte der Wellenhöhe abge-
schätzt werden. Der Auftreffpunkt zAuf ist dabei als der vertikale Abstand zwischen dem Ort der auftref-
fenden Welle und dem Ruhewasserspiegel definiert. Zur genaueren Bestimmung des Auftreffpunkts 
finden sich in der Literatur etliche Studien, die aufgrund der Abhängigkeit von der Wellencharakteristik 
und der Böschungsneigung zumeist den Brecherparameter berücksichtigen. Stellvertretend für diese 
Studien wird an dieser Stelle der Ansatz von SCHÜTTRUMPF (2001) dargestellt. Der Grund hierfür ist, 
dass dieser Ansatz auf Messdaten basiert, die an glatten, undurchlässigen Deckwerken mit Böschungs-
neigungen zwischen 1:3 und 1:6 erfasst worden sind und demnach den Gegebenheiten von verzahnten 
Setzsteindeckwerken ähneln. 
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Neben diesem Ansatz findet sich im Anhang in der Tabelle A.2 eine Auflistung der weiteren, maßge-
benden Studien, die zur Lokalisierung des Auftreffpunkts bisher angestellt wurden. 
3.4 Hydraulische Prozesse im Bauwerk 
3.4.1 Hydraulische Prozesse infolge des Wellenablaufs 
Neben der quasistatischen Auftriebsbelastung, die in Folge des Absinkens des Wasserspiegels auf der 
Außenböschung unter das Niveau der Sickerlinie im Deckwerksinneren entsteht, werden zusätzlich 
Fließprozesse in der Filterschicht und im Sandkern initiiert. Auslöser von Fließprozessen in porösen 
Medien sind Potentialunterschiede. Ein Wasserteilchen strömt vom Punkt mit dem höheren Potential 
entlang der Fließkanäle des porösen Materials zu dem Punkt mit dem geringeren Potential. Als hydrau-
lischer Gradient bzw. als hydraulisches Gefälle i wird dabei der Potentialunterschied zwischen den bei-
den Punkten, bezogen auf deren räumlichen Abstand, definiert. Das poröse Medium verursacht einen 
von Korn- und Porengröße abhängigen Strömungswiderstand, der über den Durchlässigkeitsbei-wert kf 
quantifiziert wird. Nach dem Gesetz von Darcy, dessen Anwendungsvoraussetzung laminare Verhält-
nisse sind, ist die Filtergeschwindigkeit vF das Produkt aus dem Durchlässigkeitsbeiwert kf und dem 
hydraulischen Gradienten i.  
ikv fF ⋅=  (3.17) 
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Im vorliegenden Fall treten Potentialunterschiede und somit Fließprozesse sowohl in der Filterschicht 
als auch im Sandkern als Folge der Entlastung der Deckschicht während des Wellenablaufs auf. Im 
Folgenden werden jedoch nur die Fließprozesse in der Filterschicht besprochen. Die Fließprozesse im 
Sandkern, ausgelöst durch Änderungen des Porenwasserdrucks, können zwar Umlagerungen innerhalb 
des Korngerüsts verursachen und somit zum geotechnischen Versagen führen, spielen jedoch vor dem 
Hintergrund der zu ermittelnden Auftriebsbelastung eine untergeordnete Rolle. Weitere Informationen 
bezüglich der Fließprozesse im Sandkern und zum geotechnischen Versagen finden sich beispielsweise 
bei BEZUIJEN ET AL. (1990), CUR (1995) bzw. PIANC (2011a). 
In Abbildung 3.10 sind die Fließprozesse in der Filterschicht zum Zeitpunkt des maximalen Wellenab-
laufs dargestellt. In der Filterschicht werden aufgrund des Potentialunterschieds zwei entgegengesetzt 
wirkende Strömungen generiert. Diese treffen am Ort des maximalen Wellenablaufs, der zugleich den 
Punkt mit dem geringsten Potential darstellt, aufeinander und erzeugen von dort aus eine nach außen 
gerichtete Strömung. 
 
 
Abbildung 3.10: Belastungssituation der Deckschicht während des maximalen Wellenablaufs (abgeändert nach CUR, 
1995) 
Die abwärtsgerichtete, parallel zur Deckschicht wirkende Strömung in der Filterschicht tritt zwi-
schen dem Niveau der Sickerwasserlinie und dem Ort des maximalen Wellenablaufs auf. Der hydrauli-
sche Gradient der abwärtsgerichteten Strömung entspricht dem Quotienten aus der Druckdifferenz ∆h 
zwischen der Höhenlage der Sickerwasserlinie und dem Ort des maximalen Wellenablaufs und der 
Länge des Fließwegs in der Filterschicht (vgl. Abbildung 3.11). Dementsprechend kann der hydrauli-
sche Gradient unter Zuhilfenahme des Böschungswinkels α folgendermaßen abgeschätzt werden:  
L
hidown ∆
∆
== αsin
 (3.18) 
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Abbildung 3.11: Eingangsparameter zur Berechnung der hydraulischen Gradienten 
Der Auslöser für die aufwärtsgerichtete, parallel zur Deckschicht wirkende Strömung ist ein An-
stieg der Druckbelastung auf der Deckschicht als Folge der kurz vor dem Brechen stehenden, einlaufen-
den Welle (vgl. Abbildung 3.10). Durch den Druck der Wellenfront wird Wasser über die Verlegungs-
fugen in den unterliegenden Filter gepresst. Von dort aus strömt das eingedrungene Wasser 
böschungsaufwärts dem Punkt des maximalen Wellenablaufs entgegen. Auf Basis von analytischen 
Überlegungen quantifizieren BEZUIJEN ET AL. (1990) den aufwärtsgerichteten, hydraulischen Gradien-
ten folgendermaßen: 
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mit: 
β = Winkel der Wellenfront [°] 
Фb = Druckhöhe der Wellenfront [m] 
λ = vertikale Leakage Länge [m] 
Die vertikale Leakage Länge λ bestimmt sich hierbei wie folgt:  
αλ sin⋅Λ=
 (3.20) 
Die natürliche Wellenform wird innerhalb der Gleichung (3.19) mit Hilfe der Druckhöhe φb und des 
Winkels β der Wellenfront parametrisiert (vgl. Abbildung 3.11). Anhand der Gleichung (3.19) ist zu 
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erkennen, dass Wellen mit einer großen Druckhöhe und einer steilen Wellenfront einen höheren hyd-
raulischen Gradienten zur Folge haben als Wellen mit einer geringeren Druckhöhe und einer flacheren 
Wellenfront. 
Die ab- und aufwärtsgerichteten Strömungen im Filter treffen im Punkt des Wellenablaufs aufeinander. 
Aufgrund des zusätzlichen Potentialgefälles zwischen dem Filter und der Deckschicht stellt sich als 
Ergebnis eine nach außen gerichtete Strömung ein, die einen weiteren Impuls auf den bereits durch die 
quasistatische Auftriebskraft belasteten Setzstein verursacht.  
Neben der Verstärkung des Auftriebs können die Strömungen im Filter zu Umlagerungsprozessen in 
der Filterschicht führen, falls ausreichend hohe Schleppspannungen erzeugt werden. Unterstützt werden 
diese Umlagerungsprozesse im Bereich der abwärtsgerichteten Strömung durch die quasistatische Auf-
triebsbelastung, wodurch die Auflast auf den Filter reduziert ist.  
3.4.2 Hydraulische Prozesse infolge der Druckschlagbelastung 
Die Druckverteilung in einem Setzsteindeckwerk im Moment des Auftreffens der Brecherzone ist in 
Abbildung 3.12 dargestellt. Anhand des Druckverlaufs auf der Deckschicht wird deutlich, dass die 
Druckerhöhung infolge der brechenden Wellen räumlich eng begrenzt ist und stark zu beiden Seiten 
abfällt. Gleichzeitig wird der Druck über die Setzsteinfugen in die Filterschicht weitertransportiert. Die 
Druckverteilung im Filter ist dabei ein gedämpftes Abbild der Druckverteilung der Deckschicht. Wie 
anhand der beiden Druckverläufe ersichtlich ist, sind somit die Setzsteine infolge der Druckschlagbean-
spruchung - vergleichbar dem Lastfall Wellenablauf - durch Auftriebskräfte belastet. Wie anhand der 
Abbildung 3.12 weiterhin zu erkennen ist, sind besonders die Setzsteine unterhalb des Aufschlagpunkts 
der Welle gefährdet. 
 
Abbildung 3.12: Druckhöhenverlauf auf der Deckschicht und im Filter während des Wellenangriffs (verändert nach KLEIN 
BRETELER ET AL. (2009) und ´T HART ET AL. (2002)) 
Laut KLEIN BRETELER ET AL. (2009) ist die gedämpfte Weitergabe des Drucks in unterliegende Schich-
ten vornehmlich von der Leakage Länge Λ abhängig. Je höher die Permeabilität der Deckschicht ist, 
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desto geringer ist die räumliche Ausbreitung des injizierten Drucks sowie die Dauer der Belastung. Vor 
diesem Hintergrund erklären `T HART ET AL. (2002) die Permeabilität der Deckschicht – wie auch bei 
dem Lastfall Wellenablauf - als den maßgeblichen Einflussparameter der Auftriebsbelastung infolge des 
Druckschlags.  
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4. Bemessung von losen Setzsteindeckwerken 
4.1 Vorstellung der Belastungssituation 
In Abbildung 4.1 ist der bereits im Kapitel 1.2 dargestellte Lastfall der Auftriebsbelastung am Beispiel 
des losen Setzsteins dargestellt. 
 
Abbildung 4.1: Angreifende und widerstehende Kräfte am losen Setzstein 
BEZUIJEN ET AL. (1990) gehen davon aus, dass für eine signifikante Steinbewegung neben einer Auf-
triebskraft, die größer als die Summe der widerstehenden Kräfte ist, eine zusätzliche Beschleunigung 
erforderlich ist. Diese zusätzliche Beschleunigung dient dabei der Überwindung der Trägheitskräfte. 
SPARBOOM & DEBUS (1993) präzisieren auf Basis der Auswertung großmaßstäblicher Modelldaten die 
Aussage von BEZUIJEN ET AL. (1990) insofern, als dass für das Herauslösen des Einzelsteins mindestens 
eine Auftriebskraft notwendig ist, die dem zwei- bis vierfachen der unter Auftrieb geratenen Gewichts-
kraft des Einzelelements entsprechen muss. Unter Vernachlässigung der Trägheitskräfte sowie der not-
wendigen Belastungsdauer ergibt sich die Grenzzustandsgleichung zunächst zu: 
( )BRAING
WS
L
WS
FFF
gA
F
gA ,,,
11
++⋅
⋅⋅
=⋅
⋅⋅ ρρ  (4.1) 
Anzumerken ist, dass in der Gleichung (4.1) die Reibungskraft zwischen den benachbarten Steinen FR,B 
und die Verzahnungskraft infolge Alterung FI,A jeweils nur einfach angesetzt werden, obwohl, wie an-
hand der Abbildung 4.1 zu erkennen ist, die Kräfte zu beiden Seiten des Steins wirken und im dreidi-
mensionalen Raum zu allen vier Seiten des Setzsteins. Für diese und die kommenden Untersuchungen 
wird daher angenommen, dass alle Kräfte im Schwerpunkt des Setzsteins angreifen. Ergänzend zum 
Kapitel 1.2 werden die am Prozess beteiligten Kräfte nachfolgend vorgestellt: 
• anteilige Gewichtskraft FG,N: Die anteilige Gewichtskraft ist bestimmt durch das Volumen des 
Setzsteins sowie durch die Dichte des eingesetzten Materials. In der Gleichung (4.1) stellt somit diese 
Kraft eine statische Größe dar. Vornehmlich wird die Widerstandsfähigkeit des losen Setzsteindeck-
werks auf Basis der Gewichtskraft des Einzelelements bestimmt. Auf eine weitere Reduktion der 
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anteilig wirkenden Gewichtskraft FG,N infolge des wirkenden Auftriebs wird an dieser Stelle verzich-
tet, da diese Kraft als Teil der Belastung angesehen werden kann und in der Auftriebskraft FL miter-
fasst wird. 
• Reibungskraft zwischen benachbarten Setzsteinen FR,B: Infolge des Kraftschlusses zwischen be-
nachbarten Setzsteinen bildet sich infolge einer tangentialen Bewegung eine Reibungskraft aus. Die 
Größe der Reibungskraft ist abhängig von der Normalkraft, die senkrecht auf der Kontaktfläche der 
benachbarten Setzsteine wirkt, sowie von einem Reibungskoeffizienten, der vornehmlich von der 
Oberflächenstruktur der Setzsteine abhängig ist. Die Reibungskraft ist, wie auch die Gewichtskraft, 
eine statische Größe. 
• Verzahnungskraft infolge Alterung FI, A: Die Verzahnungskraft infolge Alterung FI,A kommt durch 
das Einschwemmen von Partikeln in die Verlegungsfugen zustande. Die Partikel stammen dabei aus 
der unterliegenden Filterschicht oder vom Vorstrand der Böschung, die infolge des Wellenangriffs 
in die Fugen geraten. Die Partikel bewirken einen Formschluss zwischen den benachbarten Setzstei-
nen und erhöhen somit die Widerstandsfähigkeit der Deckschicht gegen Auftrieb. Gleichzeitig wird 
durch das Einschwemmen der Partikel die Permeabilität der Deckschicht eingeschränkt, wodurch die 
Leakage Länge verlängert wird und sich höhere Druckunterschiede zwischen der Deckwerksober-
fläche und der Filterschicht entwickeln können (STOUTJES ET AL., 1998, KLEIN BRETELER ET AL., 
2000). Die Verzahnungskraft infolge Alterung FI,A ist eine dynamische Größe, die mit zunehmender 
Liegedauer des Deckwerks ansteigt. 
• Auftriebskraft FL: Die Auftriebskraft FL infolge des verzögerten Entwässerungsprozess der Filter-
schicht ist eine hochdynamische Kraft, die von den hydraulischen Prozessen vor, auf und im Deck-
werk abhängig ist.  
Im Gegensatz zu den statischen Kräften stellt sich die Erfassung der dynamischen Kräfte aufwändiger 
dar. An dieser Stelle ist jedoch darauf hinzuweisen, dass die Alterung von Deckwerken und somit die 
dynamische Verzahnungskraft infolge Alterung FI,A in den bisher vorhandenen Bemessungsansätzen 
nicht explizit berücksichtigt wird. Infolgedessen verbleibt die Auftriebskraft FL als die einzig verblei-
bende dynamische Größe in der Grenzzustandsgleichung. Bei deren Erfassung steht besonders das ört-
lich beschränkt wirkende Belastungsmaximum im Mittelpunkt des Interesses, da kein Verbund zwi-
schen den Steinen besteht und somit die Deckschicht versagt, sobald die Widerstandsfähigkeit eines 
Einzelelements überschritten wird.  
Zur Erfassung des Belastungsmaximums werden in der Literatur sowohl analytische als auch empirische 
Ansätze vorgeschlagen. Beide Ansätze gilt es in Grundzügen im Folgenden vorzustellen, bevor im Ka-
pitel 4.3 die in der Literatur vorhandenen Bemessungsansätze für lose Setzsteindeckwerke vorgestellt 
werden. Bei der Vorstellung der Bemessungsansätze wird auf die Trennung zwischen der angesetzten 
Belastung und der Widerstandsfähigkeit Wert gelegt. Während diese Trennung bei den analytischen 
Bemessungsansätzen durchgeführt werden kann, ist diese bei empirischen Methoden nur bedingt mög-
lich. Grund hierfür ist die Wahl der dimensionslosen Stabilitätszahl HS/∆DS als zentralen Bemessungs-
parameter, die sowohl Informationen über die Belastung (Wellenhöhe HS) als auch Parameter der wi-
derstehenden Kräfte (relative Setzsteindichte ∆ und Setzsteindicke DS) beinhaltet.  
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4.2 Ansätze zur Erfassung der Belastung 
4.2.1 Empirischer Ansatz 
Aufgrund der Komplexität des Transformationsprozesses der einlaufenden Welle in die Auftriebsbelas-
tung unter der Deckschicht sowie der Vielzahl von Einflussfaktoren sind empirische Verfahren zur Be-
stimmung der Belastung entwickelt worden. Als Grundlagen für diese „Black Box“-Modelle dienen 
groß- und kleinmaßstäbliche Modellversuche. Der Vorteil empirischer Methoden zur Erfassung der Be-
lastung ist deren einfache Anwendung in der Praxis. Ein detailliertes Prozessverständnis, welches die 
Grundvorraussetzung für die Erstellung eines analytischen Ansatzes bildet, ist bei empirischen Ansätzen 
nicht zwangsläufig notwendig. Als Nachteil ist der „Black Box“-Charakter der empirischen Methoden 
zu nennen. Das zum Teil unvollständige Prozessverständnis wird mit Hilfe von Versuchsdaten ausge-
glichen. Somit werden mit Hilfe der empirischen Methoden nicht die Ursachen und Wirkungsweisen 
der Belastung erfasst, sondern nur deren Auswirkungen.  
4.2.2 Analytischer Ansatz 
Die analytische Methode zur Erfassung der maximalen Auftriebsbelastung basiert grundsätzlich auf 
zwei Arbeitsschritten. Der erste Arbeitsschritt sieht die Erfassung der Fließvorgänge im Filter vor. Da 
bei Setzsteindeckwerken die Permeabilität der Deckschicht meist weitaus geringer als die des Filters ist 
und Strömungsprozesse im Sandkern vernachlässigbar sind, wird als Basis zumeist die Grundwas-
serströmungsgleichung nach Laplace verwendet. Die Anwendungsvoraussetzung für diese Potential-
gleichung sind stationäre, laminare (wirbelfreie) Strömungsverhältnisse. Unter Einhaltung dieser Vo-
raussetzungen und der Annahme, dass die Deckschicht nur senkrecht durchflossen werden kann, stellt 
sich die auf Deckwerke angewandte Grundwasserströmungsgleichung folgendermaßen dar (z. B. BUR-
GER ET AL., 1990): 
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mit: 
φS = Druckhöhe auf der Deckschicht [m] 
φF = Druckhöhe im Filter [m] 
kf,x = Durchlässigkeitsbeiwert im Filter in x-Richtung [m/s] 
kf,z = Durchlässigkeitsbeiwert im Filter in z-Richtung [m/s] 
Die Ausrichtung des Koordinatensystems ist der Abbildung 4.2 zu entnehmen. 
Für den Fall einer laminaren Strömung mit einem konstanten Durchlässigkeitsbeiwert verändert sich die 
Differentialgleichung folgendermaßen:  
42  Bemessung von losen Setzsteindeckwerken 
22
2
2
2
Λ
−
=
∂
∂
+
∂
∂ SFFF
yx
φφφφ
 (4.3) 
Der zweite Arbeitsschritt zur Erfassung der maximalen Belastung besteht in der Formulierung von äu-
ßeren Randbedingungen. Dieser Schritt ist notwendig, um die Differentialgleichung einer Lösung zuzu-
führen. Eine numerische Lösung der Differentialgleichung ist in dem Programm Steenzet implementiert 
(BEZUIJEN & KLEIN BRETELER, 1993). Als äußere Randbedingungen können beispielsweise die inner-
halb von Modellversuchen gemessenen Druckhöhen der Deckschicht aus Modellversuchen verwendet 
werden. Ein möglicher Ansatz zur Diskretisierung der Deckschicht und des Filters ist in Abbildung 4.2 
dargestellt. 
 
Abbildung 4.2: Möglicher Diskretisierungsansatz zur numerischen Lösung der Grundwasserströmungsgleichung (BEZU-
IJEN & KLEIN BRETELER, 1993) 
Um eine numerische Lösung zu umgehen und auf diese Weise das Problem einer analytischen Lösung 
zugänglich zu machen, wird das ursprünglich zweidimensionale Problem auf eine Dimension 
(∂φ/∂y = 0) reduziert. Hintergrund ist, dass mit einer Druckhöhenänderung quer zur Böschung zumin-
dest bei frontalem Wellenangriff nicht zu rechnen ist. Auf diese Weise reduziert sich die Differential-
gleichung zu: 
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Für die Lösung des Problems reicht als äußere Randbedingung ein parametrisierter Druckverlauf der 
einlaufenden Welle. Während die Gleichung (4.4) das Grundgerüst für die in der Literatur vorgestellten 
analytischen Methoden darstellt, liegen für die Parametrisierung des Druckverlaufs verschiedene empi-
risch ermittelte Ansätze vor.  
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Im Vergleich zu den empirischen Methoden ist die Anwendung der analytischen Methoden in der Praxis 
aufgrund der Detailschärfe der eingehenden Informationen erschwert. Positiv hingegen erscheint die 
Möglichkeit der analytischen Beschreibung der tatsächlich ablaufenden Prozesse.  
 
4.3 Existierende Bemessungsansätze für lose Setzsteindeckwerke 
4.3.1 Gleichgewichtsansatz am Einzelstein nach PIANC (2011a) 
Die einfachste Variante zur Bestimmung der Stabilität von losen Setzsteinen ist die Gleichgewichtsbe-
trachtung. Auf der Widerstandseite wird allein die Gewichtskraft des Einzelsteins berücksichtigt. Sta-
bilitätsfördernde Faktoren wie beispielsweise die Reibungskraft zwischen benachbarten Steinen werden 
vernachlässigt. Auf der Seite der Belastung wird hingegen allein die im Kapitel 3.4.1 beschriebene 
quasistatische Auftriebsbelastung angesetzt. Weder findet die Dynamik der Wellenbelastung noch eine 
Abminderung der Auftriebsbelastung als Folge der Entwässerung über die Setzsteinfugen Berücksich-
tigung. Der Einfluss der Sickerwasserlinie auf die Auftriebsbelastung wird ebenfalls nicht betrachtet. 
Die sich daraus ergebende Belastungssituation ist in Abbildung 4.3 skizziert. 
 
Abbildung 4.3: Gleichgewichtsansatz am losen Setzsteindeckwerk (verändert nach PIANC, 2011a) 
Das Einzelelement ist unter folgender Bedingung als lagestabil anzusehen (PIANC, 2011a):  
( ) αρρρ cos%2 ⋅⋅⋅−≤⋅⋅ SWSdW DgRg  (4.5) 
Unter Verwendung der von PILARCZYK ET AL. (1995) ermittelten Bemessungsformel für den Wellen-
ablauf Rd2% für Wellenspektren (vgl. Tabelle A.1) verändert sich die Bedingung zu:  
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(4.6) 
mit: 
∆ = relative Setzsteindichte [-] 
Dabei berechnet sich die relative Setzsteindichte ∆ wie folgt: 
W
WS
ρ
ρρ −
=∆
 (4.7) 
mit: 
ρS = Dichte des Setzsteins  [kg/m³] 
ρW = Dichte des Wassers [kg/m³] 
4.3.2 Analytischer Ansatz nach BURGER ET AL. (1990)  
Der Bemessungsansatz für lose Setzsteindeckwerke von BURGER ET AL. (1990) basiert auf der Betrach-
tung des Kräftegleichgewichts am Einzelstein. Bei der Ermittlung der Widerstandsfähigkeit werden 
neben der Gewichtskraft des Einzelsteins unter Auftrieb die Reibungskräfte zwischen den benachbarten 
Steinen und die Trägheitskräfte berücksichtigt. Dabei beginnen die Reibungskräfte zu wirken, sobald 
die Auftriebskraft die Gewichtskraft unter Auftrieb übersteigt. Die Trägheitskräfte hingegen werden erst 
aktiviert, sobald die Auftriebskraft die Summe der Gewichtskraft unter Auftrieb und die Reibungskraft 
übersteigt. Die Widerstandsfähigkeit des Einzelelements berechnet sich innerhalb dieses Ansatzes zu:  
SSSt D Γ⋅⋅⋅∆= αφ cos  (4.8) 
mit: 
φSt = Widerstandsfähigkeit der Deckschicht [m] 
ΓS = Gesamtwiderstandsfaktor [-] 
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Der Gesamtwiderstandsfaktor ΓS setzt sich dabei aus dem Widerstandsfaktor ΓS1, der die Reibung zwi-
schen den benachbarten Setzsteinen bewertet und dem Widerstandsfaktor ΓS2, der die Trägheitskräfte 
des Einzelsteins berücksichtigt, zusammen. 
Der Widerstandsfaktor ΓS1 infolge Reibung ist nach BURGER ET AL. (1990) vom Verhältnis der Setz-
steinhöhe zur Setzsteinbreite DS/BS abhängig. Anhand des Verhältnisses DS/BS wird unterschieden, ob 
der Setzstein aufgrund der Auftriebskraft 
• sich aufwärts, entlang der Kontaktfläche des benachbarten Setzsteins und somit senkrecht zur Bö-
schung bewegt (DS/BS < µB ), 
• über die Oberkante des benachbarten Setzsteins kippt bzw. zunächst kippt und dann abrutscht (DS/BS 
> tan α und DS/BS < 2tan α) oder 
• ein beginnendes Kippen über die Setzsteinkante einsetzt (2tan α < DS/BS > µB).  
Entsprechend dieser Unterscheidung berechnet sich der Widerstandsfaktor ГS1 nach der Tabelle 4.1.  
Tabelle 4.1: Abhängigkeit des Widerstandsfaktor ΓS1 vom Reibungskoeffizient und dem Verhältnis DS/BS 
Bedingung Widerstandsfaktor ΓS1 
B
S
S
B
D µ<  αµ tan11 ⋅+=Γ BS  
αtan>
S
S
B
D
 und  αtan2<
S
S
B
D
 








⋅+
⋅⋅+
⋅+
=Γ
2
21
5,01
tan1
tan1
max
B
S
S
B
S
S
S
B
D
B
D
µ
αµ
α
 
B
S
S
B
D µα <<tan2  αtan11 ⋅+=Γ
S
S
S B
D
 
Der Widerstandsfaktor ΓS2 zur Berücksichtigung der Trägheitskräfte berechnet sich auf Basis analyti-
scher Überlegungen laut BURGER ET AL. (1990) zu:  
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S  (4.9) 
mit: 
ε = relative Setzsteinbewegung [-] 
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t0 = Dauer der äußeren Belastung [s] 
Unter Beachtung der einzelnen Widerstandsfaktoren ergibt sich der Gesamtwiderstandsfaktor ΓS zu: 
121 −Γ−Γ=Γ SSS  (4.10) 
Die Erfassung der maximalen Belastung basiert auf der eindimensionalen Grundwasserströmungsglei-
chung (siehe Gleichung (4.4)). Unter der Verwendung eines parametrisierten Wellenlaufs als Randbe-
dingung für diese Differentialgleichung entwickelt WOLSINK (dargestellt in BURGER ET AL., 1990) fol-
genden Lösungsansatz zur Ermittlung des maximalen Druckhöhenunterschieds über die Deckschicht 
φW: 
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mit: 
φW = maximaler Druckhöhenunterschied über der Deckschicht [m] 
z1 = Höhe der Sickerwasserlinie [m] 
β = Winkel der Wellenfront [°] 
Фb = Druckhöhe der Wellenfront [m] 
Aufbauend auf der Arbeit von Wolsink weisen BURGER ET AL. (1990) nach, dass eine Vereinfachung 
der Gleichung (4.11) durch das Gleichsetzen der Druckhöhe der Wellenfront φb mit der Höhe der Si-
ckerwasserlinie z1 möglich ist. Der Ansatz zur Ermittlung des maximalen Druckhöhenunterschieds über 
der Deckschicht φW vereinfacht sich dadurch folgendermaßen: 
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Der Druckverlauf der einlaufenden Welle wird im Ansatz von BURGER ET AL. (1990) mit Hilfe zweier 
Geraden parametrisiert. Auf der Grundlage von kleinmaßstäblichen Modellversuchen mit regelmäßigen 
Wellen, durchgeführt an Böschungen mit Neigungsverhältnissen von 1:2, 1:3 und 1:4, finden BURGER 
ET AL. (1990) folgende empirische Ansätze zur Ermittlung der Druckhöhe der Wellenfront φb und des 
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Winkels der Wellenfront β. Eine Übersicht über die Lage der verwendeten Parameter ist in der Abbil-
dung 4.4 gegeben. Diese Ansätze wurden anhand regelmäßiger Wellen mit Wellensteilheit H/L0 im Be-
reich zwischen 0,02 und 0,08 ermittelt. 
( ) ( )22,1cot125,007,0cot17,0 +⋅−⋅+⋅⋅= αξαφ Hb  (4.13) 
mit:  
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mit: 
dF = Wassertiefe am Böschungsfuß [m] 
Der in den Gleichungen (4.13) und (4.14) verwendete Brecherparameter ξ wurde dabei auf Basis der 
Wellenlänge L0 im Tiefwasser sowie der Höhe der regelmäßigen Welle H am Böschungsfuß ermittelt.  
Die Überprüfung der Lagestabilität des Einzelelements erfolgt anhand der folgenden Bedingung: 
WSt φφ ≥  (4.15) 
 
Abbildung 4.4: Übersicht über die Lage der verwendeten Parameter (verändert nach BEZUIJEN ET AL (1990)) 
 
4.3.3 Analytischer Ansatz nach BEZUIJEN ET AL (1990)  
Der Bemessungsansatz nach BEZUIJEN ET AL (1990) unterscheidet sich vom Ansatz von BURGER ET 
AL. (1990) nur im Hinblick auf die Ermittlung der Widerstandsfähigkeit und der Parametrisierung des 
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Druckverlaufs der einlaufenden Welle. Zusätzlich erweitern BEZUIJEN ET AL (1990) in ihrem Ansatz 
das von BURGER ET AL. (1990) vorgeschlagene Versagenskriterium.  
Bei vorliegendem Ansatz werden bei der Ermittlung der Widerstandsfähigkeit allein die Gewichtskraft 
des Einzelsteins und die Reibungskraft zwischen den benachbarten losen Setzsteinen betrachtet. Der 
zusätzliche Widerstand infolge der notwendigen Überwindung der Trägheitskräfte wird nicht berück-
sichtigt. Bezüglich der Reibungskraft ist anzumerken, dass BEZUIJEN ET AL (1990) im Gegensatz zu 
BURGER ET AL. (1990) im Vorfeld bereits davon ausgehen, dass ein Kippen des Setzsteins aufgrund des 
Verhältnisses DS/BS auszuschließen ist (vgl. Tabelle 4.1.). Infolgedessen berechnet sich die Wider-
standsfähigkeit des Einzelelements zu: 
( )αµαφ sincos ⋅+⋅⋅∆= BSSt D  (4.16) 
Wie auch im Ansatz nach BURGER ET AL. (1990) wird ebenfalls für die Erfassung der maximalen Be-
lastung der von WOLSINK entwickelte Lösungsansatz zur Ermittlung des maximalen Druckhöhenunter-
schieds über der Deckschicht φW herangezogen (vgl. Gleichung (4.12)). 
Der Druckverlauf der einlaufenden Welle wird im Ansatz von BEZUIJEN ET AL (1990) ebenfalls mit 
Hilfe von zwei Geraden parametrisiert, deren Ermittlung auf den gleichen Messdaten basiert, die auch 
BURGER ET AL. (1990) zur Erfassung des Druckverlaufs der Welle verwendet hatten.  
αφ tan36,0 0 ⋅⋅⋅= LHb  falls                37/
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Sonst 
2,2=
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 (4.18) 
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Laut BEZUIJEN ET AL (1990) bieten diese empirischen Ansätze zur Bestimmung der Druckhöhe der 
Wellenfront φb und des Winkels der Wellenfront β trotz der vereinfachten Darstellung eine bessere 
Übereinstimmung zu den gemessenen Werten aus den kleinmaßstäblichen Untersuchungen im Ver-
gleich zu den Ansätzen von BURGER ET AL. (1990). 
Da der mit Hilfe der Gleichung (4.12) ermittelte maximale Druckhöhenunterschied φW nur punktuell 
wirkt und zu beiden Seiten exponentiell abfällt (vgl. Kapitel 3.4.2), gehen BEZUIJEN ET AL (1990) davon 
aus, dass im von BURGER ET AL. (1990) vorgestellten Versagenskriterium (vgl. Gleichung (4.15) die 
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angesetzte Belastung die tatsächliche Situation überschätzt. Daher schlagen die Autoren vor, einen ge-
mittelten Druckhöhenunterschied φM über die Setzsteinbreite anzusetzen. Unter der Vorrausetzung, dass 
die maximale Belastung auf die Setzsteinmitte wirkt, ergibt sich der gemittelte Druckunterschied φM zu:  
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Als Ergebnis dieser Überlegungen ist die Lagestabilität des Decksteins gewährt, so lange folgende Be-
dingung erfüllt ist: 
MSt φφ ≥  (4.21) 
4.3.4 Empirischer Ansatz nach PILARCZYK (1998) 
Aufgrund der Vernachlässigung der stabilitätsfördernden Faktoren und der damit verbundenen Überdi-
mensionierung von Deckwerken infolge des Gleichgewichtsansatzes (vgl. Kapitel 4.3.1) entwickelte 
PILARCZYK (1998) eine empirische Bemessungsmethode. Dazu wertete der Autor Messdaten von Deck-
werksystemen aus, die in groß-und kleinmaßstäblichen Modellversuchen ermittelt wurden. Auf dieser 
Grundlage definiert PILARCZYK einen Systemfaktor ψU, der die Stabilität unterschiedlicher Deckwerk-
systeme bewertet.  
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(4.22) 
mit: 
ψU = Systemfaktor [-] 
µ = Stabilitätsfaktor zur Berücksichtigung der Steinbewegung [-] 
b = Strukturfaktor  [-] 
Als Referenzsystem wird dabei ein Schüttsteindeckwerk herangezogen, welches mit einem Systemfak-
tor ψU von 1,0 angesetzt wird. Darüber hinaus wird die Qualität des Deckwerks im Hinblick auf die 
Verlegequalität bewertet, indem ein Wertebereich für den Systemfaktor ψU angegeben wird (vgl. Ta-
belle 4.2). Zusätzlich wird durch den Stabilitätsfaktor µ die zulässige Bewegung des Einzelsteins beur-
teilt, wobei der Bewegungsbeginn durch einen Stabilitätsfaktor µ von 2,25 angegeben wird. Der Expo-
nent b berücksichtigt die Wechselwirkung zwischen der einlaufenden Welle und der Oberfläche der 
Deckschicht. Für Setzsteindeckwerke beträgt der Strukturfaktor b laut PIANC (2011a) 0,67.  
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Tabelle 4.2: Systemfaktor ψU für verschiedene Deckwerkssysteme (verändert nach PIANC, 2011A)  
Schichtenabfolge ψU,min ψU,max 
Kornfilter – natürliche Steine 1,0 1,5 
Kornfilter- lose, undurchlässige Setzsteine 1,3 1,8 
Klei/ verdichteter Sand – Geotextil-lose Setzsteine 1,8 2,0 
Kornfilter/ Klei – Geotextil- verzahnte Setzsteine 2,2 2,5 
Wie anhand der Tabelle 4.2 zu erkennen ist, werden innerhalb der Arbeit von PILARCZYK(1998) erst-
mals verzahnte Setzsteine in den Untersuchungen berücksichtigt und diese mit Systemfaktoren belegt. 
Eine detaillierte Beschreibung der verzahnten Setzsteine ist allerdings nicht vorhanden. Weiterhin ist 
anzumerken, dass im Ansatz von PILARCZYK(1998) die Stabilität des Deckwerks allein an der Ausbil-
dung der Deckschicht festgemacht wird. Ein möglicher Einfluss der Filterschicht wird nur grundlegend 
beschrieben (vgl. Tabelle 4.2). Dies steht im Widerspruch zur Feststellung, dass die Leakage Länge, die 
wiederum von der Durchlässigkeit und der Einbaustärke der Filterschicht abhängt, der maßgebende Ein-
flussparameter für die Ausbildung der dynamischen Auftriebskraft ist.  
4.3.5 Kombinierter Ansatz nach KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991)  
KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) kombinieren analytische Überlegungen mit empirisch ermittelten 
Zusammenhängen auf Basis von physikalischen Modellversuchen und erweitern auf diese Weise den 
Anwendungsbereich des Bemessungsansatzes auf Wellenspektren. 
Bei der Erfassung der Widerstandsfähigkeit des Setzsteins gegen Auftrieb greifen die Autoren zu-
nächst auf den Ansatz von BURGER ET AL. (1990) zurück (vgl. Gleichung (4.15)). Die Ermittlung der 
Belastung basiert auf der eindimensionalen Grundwasserströmungsgleichung (siehe Gleichung (4.3)) 
und dem von WOLSINK ermittelten Lösungsansatz auf Basis des parametrisierten Verlaufs der einlau-
fenden Welle. Für die Parametrisierung der einlaufenden Welle übernehmen die Autoren den von BE-
ZUIJEN & KLEIN BRETELER (1996) vorgeschlagenen Ansatz (vgl. Gleichungen (4.17), (4.18) und (4.19)). 
Der Grenzzustand für den Verbleib des losen Setzsteins ergibt sich nach dem Gleichgewicht der Kräfte 
zu:  
WSt φφ =  (4.23) 
und unter Substitution der Ansätze für die Widerstandsfähigkeit und die Belastung zu:  








−⋅








+








−⋅
⋅
=Γ⋅⋅⋅∆
−⋅⋅
−
λ
φ
λ
φβα
λβα
λ
α
bb
eeD SS
2tantan
1
2
11
tantan
cos  (4.24) 
Bemessung von losen Setzsteindeckwerken  51 
Infolge der Substitution der Gleichungen (4.17), (4.18) und (4.19) in die Gleichung (4.24) entsteht eine 
Bemessungsgleichung, die aufgrund ihrer Komplexität nur schwierig anzuwenden ist. Das Innovative 
des vorgestellten Bemessungsansatzes basiert auf der Idee, eine empirische Gleichung auf Basis dimen-
sionsloser Parameter zu formulieren. Nach dem vorhandenen Prozessverständnis beeinflussen die für 
die Erstellung der empirischen Gleichung berücksichtigten dimensionslosen Parameter ausnahmslos die 
Auftriebsbelastung und können im Detail bei KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) eingesehen werden. 
Die Kalibrierung der empirischen Gleichung erfolgt anhand der im Vorfeld beschriebenen komplexen 
Bemessungsgleichung. Der Anwendungsbereich der auf diese Weise ermittelten empirischen Bemes-
sungsgleichung beschränkt sich aufgrund des Eingangs der parametrisierten, regelmäßigen Welle in die 
ursprüngliche Gleichung dennoch nur auf regelmäßige Wellen. Um zusätzlich den Bemessungsansatz 
auf Wellenspektren zu erweitern, musste zunächst die Annahme getroffen werden, dass nicht die Wel-
lenanzahl die Stabilität der Deckschicht infolge Auftrieb gefährdet, sondern allein die größten Wellen 
eines Spektrums. Diese Annahme bestätigt sich durch eine Vielzahl von bisher durchgeführten physi-
kalischen Modellversuchen. Darauf aufbauend untersuchten KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) an-
hand von Daten aus physikalischen Modellversuchen das Verhältnis der Druckhöhen infolge von regel-
mäßigen Wellen und Wellenspektren bei jeweils gleicher Wellenlänge L0 und gelangten so zu 
folgendem Verhältnis, bei dem sich die Druckhöhen trotz der unterschiedlichen Wellenhöhen entspre-
chen: 
4,1==
SH
H
r
 (4.25) 
Bei der Ermittlung dieses Verhältniswerts stellten die Autoren bei der Auswahl der zu verwendenden 
Daten sicher, dass Verfälschung der ermittelten Druckhöhen aufgrund von Alterungserscheinungen des 
Deckwerks, wie beispielsweise der geänderten Permeabilität der Deckschicht durch in die Deckwerks-
fugen eingeschwemmte Partikel, ausgeschlossen werden konnten. 
Unter Berücksichtigung dieses Verhältnisses ergibt sich die auf Wellenspektren erweiterte empirische 
Bemessungsgleichung von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) zu: 
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mit: 
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f = Stabilitätskoeffizient [-] 
Aufgrund der Schwierigkeit der Ermittlung des Stabilitätsfaktors f, der Permeabilität der Deckschicht kS 
und der Permeabilität der Filterschicht kF fassen die Autoren die genannten Faktoren zu einem Stabili-
tätsfaktor F zusammen:  
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 (4.28) 
mit: 
F = Stabilitätsfaktor [-] 
Die Autoren gehen dabei davon aus, dass die Stabilität des Deckwerks trotz der Beeinflussung durch 
den Widerstandsfaktor ГS und den Böschungswinkel α in erster Linie durch das Verhältnis von ks/kF und 
DS/bF bestimmt wird. Voruntersuchungen ergaben, dass dieses Verhältnis in einem Wertebereich zwi-
schen 0,01 und 10 liegt (KLEIN BRETELER & BEZUIJEN, 1988). Infolgedessen nehmen die Autoren, in 
Abhängigkeit dieses Verhältnisses, die in der Tabelle 4.3 einzusehende Einteilung von Deckwerken in 
drei Stabilitätsklassen vor. Anzumerken ist, dass diese Einteilung noch unabhängig vom eigentlichen 
Deckwerksaufbau ist. 
Tabelle 4.3: Stabilitätsklassen von Deckwerken in Abhängigkeit des Verhältnisses von ks•DS/ kF• bF 
Stabilitätsklasse Wertebereich 
geringe Stabilität < 0,05…0,1 
normale Stabilität >0,005…0,1 und  <0,05…0,1 
hohe Stabilität >0,05…0,1 
Darauf aufbauend klassifizieren die Autoren grundsätzlich acht Deckwerksaufbauten. Für die vorlie-
gende Arbeit sind besonders die folgenden zwei Klassen von Bedeutung: 
• Klasse 1: lose Setzsteine, verlegt auf Kornfilter mit geringer Stabilität 
• Klasse 2: lose Setzsteine, verlegt auf Kornfilter mit normaler Stabilität 
Wie anhand der Gleichung (4.26) zu erkennen ist, wird im Gegensatz zum empirischen Ansatz nach 
PILARCZYK (1990) neben der Permeabilität der Deckschicht auch die Permeabilität der Filterschicht 
berücksichtigt. Entscheidend für den Ansatz jedoch ist, dass wie im empirischen Ansatz nach PI-
LARCZYK (1990) die Proportionalität zwischen der Stabilitätszahl HS/∆DS und dem Brecherparameter 
ξop mit dem Exponenten von 0,67 bestätigt werden konnte. Aufgrund dieser Proportionalität und der 
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Klassifizierung der Deckwerksaufbauten in Abhängigkeit von Stabilitätsklassen ist es den Autoren mög-
lich, eine Verlinkung zwischen der analytischen Methode und modelltechnisch gewonnenen Versuchs-
daten herzustellen. Hierzu werten die Autoren sämtliche zu diesem Zeitpunkt zur Verfügung stehende 
Versuchsdaten aus großmaßstäblichen Modellversuchen für jede Deckwerksklassifikation aus. Der Vor-
teil dieses Vorgehens besteht darin, dass auf diese Weise Daten aus Modellversuchen für die Ermittlung 
des Stabilitätsfaktors berücksichtigt werden können, die sich allein in Hinblick auf die Stabilitätsklasse 
und den grundsätzlichen Deckwerksaufbau entsprechen müssen. Auf diese Weise ist es möglich, Mess-
daten zu berücksichtigen, die an unterschiedlich geneigten Böschungen, an Setzsteinen und Filterschich-
ten mit unterschiedlichen Höhen und Durchlässigkeiten ermittelt wurden. Infolgedessen standen den 
Autoren für die Stabilitätsbewertung für Deckwerksaufbauten der Klasse 1 die Messdaten von elf und 
für Deckwerksaufbauten der Klasse 2 die Messdaten von dreizehn großmaßstäblichen Versuchen zur 
Verfügung. Auf Basis dieser Messdaten wurde eine Kurvenanpassung mit Hilfe der Gleichung (4.28) 
vorgenommen. Als Fit-Parameter dient dabei der Stabilitätsfaktor F. In Tabelle 4.4 sind die auf diese 
Weise ermittelten Stabilitätsfaktoren für die bereits vorgestellten Deckwerksklassen dargestellt. Anzu-
merken ist, dass die Autoren Stabilitätsfaktoren auch für verzahnte Deckwerke angeben. Auf eine Dar-
stellung dieser Stabilitätsfaktoren wird jedoch an dieser Stelle verzichtet, da diese sich auf indirekte 
Verzahnungssysteme beziehen. 
Tabelle 4.4: Stabilitätsfaktoren F (KLEIN BRETELER & BEZUIJEN,1991) 
Deckwerksklasse Fmin Fmax 
lose Setzsteine, verlegt auf Kornfilter mit geringer Stabilität 2,6 5,6 
lose Setzsteine, verlegt auf Kornfilter mit normaler Stabilität 3,7 8,0 
Liegt die zu bewertende Stabilitätszahl HS/∆DS unter der anhand Fmin ermittelten Bemessungskurve, ist 
die Stabilität des Deckwerks gesichert. Liegt hingegen die zu bewertende Stabilitätszahl HS/∆DS zwi-
schen den auf Basis von Fmin und Fmax generierten Bemessungskurven, kann keine gesicherte Stabilitäts-
aussage getroffen werden. Für eine Stabilitätszahl HS/∆DS oberhalb der mit Fmax generierten Bemes-
sungskurve ist die Stabilität des Deckwerks nahezu auszuschließen. Zum besseren Verständnis der 
unterschiedlichen Bereiche ist in der Abbildung 4.5 ein entsprechendes Bemessungsdiagramm für die 
Deckwerksklasse 1 dargestellt.  
54  Bemessung von losen Setzsteindeckwerken 
 
Abbildung 4.5: Bemessungsdiagramm für die Deckwerksklasse1; Fmin = 3,7; Fmax = 8,0 
Anzumerken ist, dass Stabilitätsfaktoren für die Deckwerksklasse „lose Setzsteine, verlegt auf Kornfil-
ter mit hoher Stabilität“ nicht ermittelt werden konnten, da die Autoren keine Kenntnis über etwaige 
Modellversuche hatten, die aufgrund ihres Deckwerksaufbaus zu dieser Stabilitätsklasse zuzuzählen 
waren.  
Die Vorteile des vorliegenden Bemessungsansatzes liegen zum einen in der einfachen Anwendung bei 
gleichzeitiger Berücksichtigung der physikalischen Zusammenhänge. Zum anderen bietet dieser Ansatz 
erstmals die Möglichkeit, die Bemessung auf Wellenspektren zu erweitern. Zusätzlich kann bei der Er-
mittlung der Stabilitätsfaktoren auf eine Vielzahl von Modellversuchen zurückgegriffen werden, 
wodurch die Verlässlichkeit des Bemessungsansatzes steigt. Die Einteilung in Stabilitätsklassen hinge-
gen stellt eine Schwachstelle des Bemessungsansatzes dar. Eine genauere Festsetzung der Grenzen bzw. 
eine feingliedrige Unterteilung der Stabilitätsklassen wäre wünschenswert.  
4.3.6 Empirischer Ansatz nach HUSSAARTS ET AL. (1999) 
In ähnlicher Weise wie PILARCZYK (1990) modifizieren HUSSAARTS ET AL. (1999) den im Kapitel 4.3.1 
dargestellten Gleichgewichtsansatz infolge einer statistischen Auswertung von sieben kleinmaßstäbli-
chen Modellversuchen. Im Gegensatz zu PILARCZYK (1990) beschränken sich HUSSAARTS ET AL. 
(1999) auf die Auswertung von Modellversuchen an Setzsteindeckwerken. Eine Auskunft über die 
Schichtenabfolge des Deckwerkssystems sowie die Anwendbarkeit im Hinblick auf die Böschungsnei-
gung wird nicht gegeben. Die auf diesem Weg ermittelte empirische Bemessungsmethode ergibt sich 
zu: 
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mit: 
M = Stabilitätsfaktor [-] 
sop = Wellensteilheit [-] 
Den Stabilitätsfaktor M beziffern HUSSAARTS ET AL. (1999) mit einem Wert von 4,06 bei einer Stan-
dardabweichung von 0,7. Für regelmäßige Wellen ergibt sich M zu 10,9 bei einer Standardabweichung 
von 5,4. Eine Erklärung für diesen Unterschied zwischen regelmäßigen Wellen und Wellenspektren 
wird von HUSSAARTS ET AL. (1999) nicht gegeben. 
4.3.7 Zusammenfassung 
Die vorgestellten Ansätze dienen der Bemessung von Setzsteindeckwerken. Der Anwendungsbereich 
sämtlicher Ansätze ist jedoch auf lose Setzsteindeckwerke beschränkt. Zwar scheint es möglich, dass 
die Belastung eines verzahnten Setzsteindeckwerks mit Hilfe des analytischen Ansatzes nach BEZUIJEN 
ET AL. (1990) bzw. BURGER ET AL. (1990) ausreichend genau abgebildet werden kann, jedoch wird die 
Verzahnung bisher auf der Seite des Widerstands nicht berücksichtigt. Allein innerhalb des empirischen 
Ansatzes nach PILARCZYK (1990) bzw. des kombinierten Ansatzes nach KLEIN BRETELER & BEZUIJEN 
(1991) werden Stabilitätsfaktoren für verzahnte Setzsteindeckwerke erwähnt. Die Stabilitätsfaktoren im 
Vergleich zu den Stabilitätsfaktoren loser Setzsteindeckwerke bestätigen zwar den Verdacht eines 
Mehrgewinns an Stabilität durch die Verzahnung, jedoch sind keine näheren Informationen, z. B. über 
die Art der Verzahnung, vorhanden. Des Weiteren wird die verzahnende Kraft infolge Alterung FI,A in 
keinem der Ansätze berücksichtigt. 
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5. Gegenstand der Untersuchung 
Sämtliche experimentelle Untersuchungen wurden am Verkalit-Deckwerkstein der Firma Berding Be-
ton vorgenommen. Der Standardstein, der die Grundform der Verkalit-Deckwerksteinserie bildet, ist 
in der Abbildung 5.1 zu sehen. 
 
Abbildung 5.1: Standard Verkalit-Deckwerkstein 
Die Verwendung des Verkalit-Deckwerksteins als Referenzprodukt für die Untersuchungen ist aus den 
folgenden Gründen sinnvoll: 
• Zugehörigkeit zu der Gruppe der direkt verzahnten Setzsteine, 
• langjährige Produkterfahrung, 
• Vergleichbarkeit durch geometrische Ähnlichkeit und 
• Verfügbarkeit in unterschiedlichen Ausbildungsformen. 
Kennzeichnendes Merkmal der Verkalit-Deckwerksteinserie ist das Nut-Feder-System. Dieses Ver-
zahnungssystem verursacht eine Kraftübertragung zwischen den Nachbarsteinen mittels Formschluss. 
Infolgedessen ist diese Deckwerksteinserie der Gruppe der direkt verzahnten Setzsteine zuzuordnen, die 
für die Stabilitätsbetrachtungen innerhalb dieser Arbeit maßgebend sind (vgl. Kapitel 2.5).  
Des Weiteren wird der Verkalit-Deckwerkstein bereits seit 1970 erfolgreich an Deichstrecken der 
Nordseeküste eingesetzt. In der Tabelle C.1 des Anhangs befindet sich eine Auflistung der Einbauorte, 
ergänzt um die Information über die Einbaufläche und den Baubeginn. Der Verkalit-Deckwerkstein ist 
demnach kein Prototyp, der sich noch in der Entwicklungsphase befindet, sondern ein anerkanntes und 
verwendetes Element des angewandten Küstenschutzes. Dies ist vorteilhaft, da auf diese Weise bereits 
Erfahrungen hinsichtlich des Aufbaus der Deckwerksunterkonstruktion oder der Verlegearbeiten vor-
liegen. 
Darüber hinaus ist die Verwendung des Verkalit-Deckwerksteins als Referenzprodukt für verzahnende 
Deckwerksteine sinnvoll, da die Verkalit-Deckwerksteinserie verschiedene Ausbildungsformen um-
fasst. Diese wurden entwickelt, um den jeweiligen standortspezifischen Anforderungen bestmöglich ge-
recht zu werden. Die Ausbildungsformen unterscheiden sich vom Standard Verkalit-Deckwerkstein im 
Hinblick auf die Setzsteinhöhe, die Ausbildung der Feder und das eingesetzte Material. Die innerhalb 
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dieser Arbeit betrachteten Varianten der Verkalit-Deckwerksteinserie sind in der Abbildung 5.2 dar-
gestellt. 
 
Abbildung 5.2: Berücksichtigte Varianten der Verkalit-Deckwerksteinserie 
Im Vergleich zum Standard Verkalit®-Deckwerkstein verfügt der haufwerksporige Verkalit®-Deck-
werkstein infolge der Verwendung eines Eisensilikatzuschlags über ein höheres Eigengewicht. Im Hin-
blick auf die geometrische Form unterscheidet sich diese Setzsteinvariante von der Grundform nicht. 
Der modifizierte Verkalit®-Deckwerkstein gleicht im Hinblick auf das verwendete Material der Grund-
form, jedoch wurde dieses Modell mit einer rillierten Feder versehen. Ziel dieser Anpassung ist die 
Vergrößerung des Öffnungsverhältnisses, um auf diese Weise die Entwicklung von Auftriebskräften im 
Deckwerksinneren zu reduzieren. Die wesentlichen Eigenschaften der berücksichtigten Varianten der 
Verkalit-Deckwerksteinserie sind in der Tabelle 5.1 zusammengefasst. Die in der Tabelle dargestellten 
Durchlässigkeitsbeiwerte der Setzsteine wurden innerhalb physikalischer Modelluntersuchen von 
KREYENSCHULTE & SCHÜTTRUMPF (2016) und KASTE & KLEIN BRETELER (2014) ermittelt.  
Tabelle 5.1: Eigenschaften der berücksichtigte Varianten der Verkalit-Deckwerksteinserie  
Typ Gewicht 
[kg] 
Öffnungsverhältnis 
[%] 
Durchlässigkeitsbeiwert 
[mm/s] 
Standard Verkalit®-Deckwerkstein 38,94 3,0 36 
Haufwerksporiger Verkalit®-Deckwerkstein 45,60 3,0 36 
Modifizierter Verkalit®-Deckwerkstein 37,91 5,80 - 
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6. Analyse der Belastung verzahnter Deckwerke 
6.1 Allgemein  
Das Ziel dieses Kapitels ist die Überprüfung, ob Abhängigkeiten zwischen der einlaufenden Welle und 
der daraus resultierenden Belastung des Deckwerks bestehen. Im Mittelpunkt des Interesses stehen hier-
bei die Auftriebsbelastungen, welche die Stabilität von Setzsteindeckwerken maßgeblich gefährden. Als 
Datengrundlage dienen dabei Messdaten, die innerhalb von großmaßstäblichen Untersuchungen zur Be-
stimmung der Widerstandsfähigkeit des Standard Verkalit®-Deckwerksteins gegen Wellenangriffe am 
GWK gewonnen wurden. Im Kapitel 6.2 werden zunächst der Versuchsstand, die getesteten Deckwerks-
aufbauten, die eingesetzte Messtechnik sowie das Versuchsprogramm vorgestellt. Im Anschluss dazu 
werden im Kapitel 6.3 die für die Analyse der Belastung notwendigen vorlaufenden Untersuchungen 
vorgestellt, wie beispielsweise die Identifikation des maximalen Wellenablaufs und die Identifikation 
des Auftreffpunkts der Wellen auf dem Deckwerk. Im Kapitel 6.4 erfolgt die eigentliche Analyse der 
Auftriebsbelastung getrennt für den Lastfall des maximalen Wellenablaufs und den Lastfall des Druck-
schlags. 
6.2 Vorstellungen der Untersuchungen 
6.2.1 Versuchsstand 
Als Versuchstand für die großmaßstäblichen Untersuchungen wurde der GWK in Hannover gewählt, 
der über eine nutzbare Länge von 307 m, eine Tiefe von 7 m und eine Breite von 5 m verfügt. Mit dem 
Ziel, den Shoalingeffekt auszunutzen und auf diese Weise eine möglichst hohe Wellenbelastung zu ge-
nerieren, wurde ein 40 m langer Vorstrand mit einem Neigungsverhältnis von 1:20 errichtet. Die Deich-
strecke selbst, die mit einem Neigungsverhältnis von 1:3 errichtet wurde, war auf diese Weise im unteren 
Teil vom Vorstrand bedeckt. Der Längsschnitt durch den GWK zu Beginn der Versuchsreihe ist in Ab-
bildung 6.1 dargestellt.  
 
Abbildung 6.1: Aufbau der Deichstrecke (verändert nach FZK, 2011) 
6.2.2 Aufbau der Deckwerkskonstruktion 
6.2.2.1 Aufbau der Unterkonstruktion 
Unabhängig von der Ausbildung der Deckschicht wurde für die Versuche eine gleichbleibende Deck-
werkunterkonstruktion verwendet. Als Material für den Deckwerkskern wurde ein mittelfeiner Sand 
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(U = d60/d10 = 0,38 mm/0,19 mm = 2,0) mit einem kf-Wert von 1,0·10-4 m/s verwendet. Die Sieblinie des 
Sandes ist in der Abbildung D.1 des Anhangs dargestellt.  
Auf dem Sandkern wurde das Geotextil Terrafix® 609 der Firma NAUE verlegt. Dieses Geotextil besteht 
aus einem mechanisch verfestigten Spinnfaservliesstoff aus Kunststofffasern mit einem kf-Wert von 
2,86·10-3 m/s und einer charakteristischen Öffnungsweite O90 von 0,10 mm (NAUE, 2010). Die Verle-
gearbeiten des Geotextils sind in der Abbildung D.2 des Anhangs dokumentiert.  
Als Material für den Kornfilter wurde ein devonischer, tektonisch kaum beanspruchter Massenkalk ein-
gesetzt. Die Einbaustärke des Kiesfilters betrug in den einzelnen Modellphasen jeweils 10 cm. Mit dem 
Ziel der Aufrechterhaltung der Filterstabilität wurde in Abhängigkeit des verwendeten Setzsteins eine 
Körnung zwischen 2 und 16 mm bzw. eine Körnung zwischen 16 und 32 mm eingebaut (vgl. Ta-
belle 6.2). Die Wahl des Kornfilters erfolgte auf Grundlage der Bauweise eines Verkalit-Deckwerks 
am Standort Schillig an der norddeutschen Küste, das im Jahr 2002 fertiggestellt wurde (GIER ET. AL., 
2011). Wesentliche Eigenschaften des eingesetzten Kornfilters sind in der Tabelle 6.1 einzusehen. 
Tabelle 6.1: Eigenschaften des Kornfiltermaterials 
Material Körnung 
[mm] 
Rohdichte 
[kg/dm³] 
Schüttrohdichte, trocken 
[kg/dm³] 
Wasseraufnahme 
[%] 
Porosität 
[%] 
Kalksplitt 2 -16  2,70 1,731 2,00 17,65 
Kalksplitt 16 - 32 2,70 1,589 2,00 23,65 
Die Sieblinien der Körnungen sind in der Abbildung D.3 und der Abbildung D.4 des Anhangs darge-
stellt. 
6.2.2.2 Unterteilung des Kanals 
Mit dem Ziel, zwei Setzsteintypen simultan zu testen, wurde der GWK im Bereich der Deichstrecke mit 
Hilfe einer Trennwand in zwei gleich breite Abschnitte unterteilt. Dabei wurde in Wellenerzeugungs-
richtung der rechte Bereich des Deckwerks als Abschnitt 1 und der linke Teil des Deckwerks als Ab-
schnitt 2 bezeichnet. Die Trennwand wurde so tief in den Deckwerksaufbau eingebunden, dass die hyd-
raulische Entkopplung der Abschnitte 1 und 2 sichergestellt war. Des Weiteren wurde das untere Ende 
der Trennwand mit einer Metallnase versehen, die ein gleichmäßiges Durchschneiden der einlaufenden 
Welle sicherstellte. Der Einbau der Trennwand sowie die Ausbildung der Metallnase sind in der Abbil-
dung D.5 und in der Abbildung D.6 des Anhangs dargestellt. 
6.2.2.3 Ausbildung der Deckschicht 
Der Versuchszeitraum am GWK wurde in vier Modellphasen untergliedert. Für die Untersuchung des 
Stabilitätsmehrgewinns sind jedoch nur die Modellphasen 1 bis 3 maßgebend, da nur in diesen drei 
Modellphasen die Setzsteine auf einen Kornfilter verlegt wurden. Hingegen wurden in der Modell-
phase 4 verzahnte Setzsteine direkt auf ein Geotextil verlegt, weshalb diese Modellphase für die fort-
laufenden Untersuchungen zu vernachlässigen ist. Die Tabelle 6.2 bietet eine Übersicht über den Deck-
werksaufbau der einzelnen Modellphasen und Deckwerksabschnitte. Mit dem Ziel, den Sta-
bilitätsmehrgewinn verzahnter Deckwerksteine im direkten Vergleich zu beziffern, wurde im Abschnitt 
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2 der Modellphase 1 ein loser Setzstein eingesetzt. Dessen Eigenschaften, die ebenfalls in der Ta-
belle 6.2 dokumentiert sind, ergeben sich durch die europäische Norm DIN EN 1338 für Pflastersteine 
aus Beton.  
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6.2.3 Eingesetzte Messtechnik 
6.2.3.1 Wellenpegel 
Wellenpegel dienen sowohl zur Ermittlung der Wasserspiegelauslenkung im Kanal als auch zur Auf-
zeichnung der Änderung der mittleren Wasserspiegellage. Die eingesetzten Wellenpegel bestehen aus 
zwei Elektroden, einem Messdraht und einer elektrischen Erdung mittels eines Aluminiumrahmens (vgl. 
Abbildung 6.2). Das Messprinzip basiert auf dem Spannungsabfall zwischen den Elektroden durch das 
umgebende Wasser. Der Spannungsabfall ist hierbei proportional zur Eintauchtiefe des Drahtes. Die 
Messgröße ist die Oberflächenauslenkung, wobei eine Genauigkeit von ± 10 mm bei einer Abtastrate 
von 100 Hz erzielt wird (GIER ET AL., 2012A). Zusammen mit den Angaben zur zeitlichen Abfolge 
können Rückschlüsse auf die Parameter Wellenhöhe und –periode der einlaufenden Welle gezogen wer-
den. 
 
Abbildung 6.2: Schema eines Wellenpegels 
Die genaue Positionierung der Wellenpegel im GWK ist in der Tabelle D.1 dargestellt.  
6.2.3.2 Druckmessdosen 
Die Erfassung der Reaktion des Deckwerks auf die Wellenbelastung erfolgte mit Hilfe von Druckmess-
dosen, die auf der Deckschicht, in der Filterschicht und im Deichkern eingesetzt wurden. Dabei erfor-
dern speziell die hochdynamischen Druckschlagbeanspruchungen eine hohe Abtastrate der eingesetzten 
Druckmessdosen. Ist die Abtastrate zu gering, besteht das Risiko, den maximalen Druck pmax nicht zu 
erfassen (vgl. Abbildung 6.3).  
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Abbildung 6.3: Bedeutung der Abtastrate für die Erfassung des maximalen Drucks pmax (verändert nach DAVIDSE, 2009) 
Aus diesem Grund wurden innerhalb der Versuche am GWK Druckmessdosen des Typs PDCR 830 der 
Firma Druck eingesetzt, die über eine Abtastrate von 1000 Hz verfügen (vgl. Abbildung 6.4).  
 
Abbildung 6.4: Druckmessdose des Typs PDCR 830 der Firma Druck 
Ferner war es möglich, die Abtastrate für die Druckmessdosen außerhalb der dynamischen Druckschlag-
zone zu reduzieren, mit dem Ziel Speicherkapazität einzusparen, ohne jedoch einen Informationsverlust 
zu verzeichnen. In der Tabelle D.3 des Anhangs findet sich eine Übersicht über die Abtastraten der 
eingesetzten Druckmessdosen. 
Die in der Abbildung 6.5 dargestellte Anordnung der Druckmessdosen war das Ergebnis der Vorbemes-
sung des Deckwerks. Hierbei wurde mit Hilfe vorhandener Bemessungsansätze und unter Berücksich-
tigung des geplanten Versuchsprogramms der Wellenablaufbereich sowie der Bereich der auftreffenden 
Wellen eingegrenzt. Infolgedessen wurden im Abschnitt 1 15 Druckmessdosen in der Deckschicht, zehn 
Druckmessdosen in der Filterschicht und sieben Druckmessdosen im Sandkern verlegt. Die genaue Po-
sition der einzelnen Druckmessdosen können der Tabelle D.2 des Anhangs entnommen werden. 
Aufgrund des erwarteten frühen Versagens des Pflastersteins und des damit verbundenen Zerstörungs-
potentials konnten im Abschnitt 2 der Modellphase 1 keine Druckmessdosen verlegt werden. Dagegen 
wurden nach Ausbau des Pflastersteins im Deckwerkabschnitt 2 Druckmessdosen verlegt, jedoch in 
weitaus geringerer Anzahl als in Deckwerkabschnitt 1. 
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Abbildung 6.5: Verteilung der Druckmessdosen in Modellphase 1, Abschnitt 1 
6.2.3.3 Videoaufzeichnung 
Zur exakten Dokumentation der Versuche, zur Bestimmung des Brechpunkts der Wellen sowie zur Be-
stimmung des maximalen Wellenablaufs wurden zwei Videokameras positioniert. Zur Synchronisation 
der Messdaten mit der Videoaufzeichnung wurden zusätzlich zwei Digitaluhren installiert. 
Neben den vorgestellten Messinstrumenten kamen noch Schichtdickenpegel zur Bestimmung der 
Schichtdicke der auflaufenden Welle sowie Propellersonden zur Bestimmung der Auflaufgeschwindig-
keit zum Einsatz. Da die Daten dieser Messinstrumente für die vorliegende Fragestellung nicht von 
Interesse sind, wird auf eine weitere Vorstellung verzichtet. Eine Übersicht über die eingesetzten Mess-
instrumente liefert die Abbildung 6.6. Mit deren Hilfe kann die Anordnung der Messinstrumente im 
Längs- als auch im Querschnitt nachvollzogen werden. Die schematische Übersicht über die Signalwege 
der Messwerterfassung ist in der Abbildung D.7 des Anhangs zu finden. 
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Abbildung 6.6: Darstellung des Längsschnitts und der Draufsicht des Deichs zur Identifikation der Lage der Mess- 
instrumente 
6.2.4 Versuchsprogramm 
Grundsätzlich war das Versuchsprogramm so ausgelegt, das Deckwerkssystem zum Versagen zu brin-
gen und somit Rückschlüsse auf die Widerstandsfähigkeit der in den beiden Abschnitten befindlichen 
Deckschichten zu ziehen. Das Versuchsprogramm sah dementsprechend eine sukzessive Steigerung bis 
zur maximalen Belastung vor, die durch die Wellenmaschine des GWK erzeugt werden konnte. Dabei 
wurden Versuche mit regelmäßigen Wellen und JONSWAP-Wellenspektren im Wechsel eingesteuert. 
Regelmäßige Wellen wurden eingesetzt, um die theoretische Vorbemessung des geplanten Modellauf-
baus zu überprüfen und um die hydraulischen Prozesse im Deckwerk nachzuvollziehen. Tabelle 6.3 
zeigt das Versuchsprogramm für regelmäßige Wellen. Die einzelnen Versuche umfassten mindestens 
100 Einzelwellen. 
Tabelle 6.3: Versuchsprogramm – regelmäßige Wellen 
Versuch Wellensteilheit snom 
[m] 
Wellenhöhe Hnom 
[m] 
Wellenperiode Tnom 
[s] 
Wellenlänge Lnom 
[m] 
Reg1 0,01 0,40 5,06 40,00 
Reg2 0,02 0,40 3,58 20,00 
Reg3 0,03 0,40 2,92 13,33 
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Reg4 0,04 0,40 2,53 10,00 
Reg5 0,01 0,80 7,16 80,00 
Reg6 0,02 0,80 5,06 40,00 
Reg7 0,03 0,80 4,13 26,67 
Reg8 0,04 0,80 3,58 20,00 
RegOpt1 0,02 0,60 4,38 30,00 
RegOpt2 0,02 1,00 5,66 50,00 
RegOpt3 0,04 0,60 3,10 15,00 
RegOpt4 0,04 1,00 4,00 25,00 
Versuche mit JONSWAP-Wellenspektren wurden gefahren, da die Abfolge von unregelmäßigen Wel-
len den natürlichen Seegang bestmöglich nachbildet. Zusätzlich ist diese Form der Belastung notwendig, 
um die Übertragbarkeit der theoretischen und empirischen Ansätze zu überprüfen und zu ergänzen. Ta-
belle 6.4 zeigt das vorgegebene Versuchsprogramm mit den charakteristischen Parametern für Wellen-
spektren. Die einzelnen Versuche mit den Wellenspektren umfassten mindestens 1000 Wellen. 
Tabelle 6.4: Versuchsprogramm - Wellenspektren 
Versuch Wellensteilheit snom 
[m] 
Wellenhöhe Hnom 
[m] 
Wellenperiode Tnom 
[s] 
Wellenlänge Lnom 
[m] 
JONSWAP 1 0,02 0,60 4,38 30,00 
JONSWAP 2 0,02 0,80 5,06 40,00 
JONSWAP 3 0,02 1,00 5,66 50,00 
JONSWAP 4 0,02 1,20 6,20 60,00 
JONSWAP 5 0,02 1,40 6,70 70,00 
JONSWAP 6 0,04 0,60 3,10 15,00 
JONSWAP 7 0,04 0,80 3,58 20,00 
JONSWAP 8 0,04 1,00 4,00 25,00 
JONSWAP 9 0,04 1,20 4,38 30,00 
JONSWAP 10 0,04 1,40 4,73 35,00 
68  Analyse der Belastung verzahnter Deckwerke 
JONSWAP Opt 1 0,03 0,60 3,58 20,00 
JONSWAP Opt 2 0,03 1,00 4,62 33,33 
JONSWAP Opt 3 0,01 0,60 6,20 60,00 
JONSWAP Opt 4 0,01 1,00 8,00 100,00 
Zur Überprüfung der Stabilität des Deckwerkssystems gegen Langzeitbelastung wurde nach Abschluss 
des eigentlichen Versuchsprogramms ein achtstündiger Dauerversuch auf Basis der Parameter des Ver-
suchs JONSWAP10 durchgeführt. Für den Fall, dass nach dem standardisierten Versuchsprogramm und 
dem Dauerversuch die Deckschicht immer noch intakt war, sollten acht zusätzliche Versuche mit soli-
tären Wellen durchgeführt werden (vgl. Tabelle 6.5). Die Versuche mit solitären Wellen spiegeln auf-
grund der Singularität des Ereignisses zwar nicht die Eigenschaften des natürlichen Seegangs wider, 
jedoch besteht auf diese Weise die Möglichkeit, das Deckwerk der maximal generierbaren Belastung 
auszusetzen und gegebenenfalls einen Referenzwert für die stabilitätsgefährdende Auftriebsbelastung 
zu ermitteln. 
Tabelle 6.5: Versuchsprogramm – solitäre Wellen 
Versuch Wellensteilheit snom 
[m] 
Wellenhöhe Hnom 
[m] 
Wellenperiode Tnom 
[s] 
Wellenlänge Lnom 
[m] 
Reg9 0,00 0,50 6,00 112,41 
Reg10 0,01 0,70 6,00 112,41 
Reg11 0,01 0,90 6,00 112,41 
Reg12 0,01 1,10 6,00 112,41 
Reg13 0,01 1,30 6,00 112,41 
Reg14 0,01 1,50 6,00 112,41 
Reg15 0,02 1,70 6,00 112,41 
Reg16 0,02 1,90 6,00 112,41 
6.2.5 Maßstabs- und Modelleffekte 
Die Untersuchungen am GWK wurden im Maßstab 1:1 durchgeführt. Maßstabseffekte, die die direkte 
Folge von skalierten Untersuchungen sind, konnten daher bereits im Vorfeld ausgeschlossen werden. 
Modelleffekte können hingegen grundsätzlich infolge der vorzufindenden Rahmenbedingungen am 
Versuchsstand auftreten.  
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Während der Versuche am GWK konnten potentiell zwei voneinander unabhängige Modelleffekte auf-
treten. Einer der beiden möglichen Modelleffekte trat bei der Generierung des eingesteuerten Wellen-
felds auf. Wie in Kapitel 3.2.1 dargestellt, bewegen sich die Wasserpartikel von natürlichen Wellen über 
die Wassertiefe auf unterschiedlich großen Orbitalbahnen und weisen dementsprechend unterschiedli-
che Geschwindigkeiten auf. Im Unterschied zur natürlichen Welle kann die Wellenmaschine mit Hilfe 
des Wellenblatts die vorstehende Wassersäule über die Wassertiefe jedoch nur gleichmäßig beschleuni-
gen. Daher müssen die an der Wellenmaschine eingesteuerten Parameter nicht zwangsläufig mit den 
gemessenen Wellenparametern am Böschungsfuß übereinstimmen. Zusätzlich können Änderungen der 
Wellenparameter, z. B. aufgrund des Shoalingeffekts, mit zunehmender Lauflänge auftreten. Eine wei-
tere Möglichkeit der Beeinflussung der Welle ist aufgrund des Rücklaufs der am Bauwerk reflektierten 
Wellen möglich. In der vorliegenden Untersuchung konnte diese Beeinflussung jedoch aufgrund der 
Ausstattung der Wellenmaschine am GWK mit einer Echtzeit-Absorption am Wellenblatt weitestge-
hend ausgeschlossen werden. Um Modelleffekte bei der Wellengenerierung vollständig ausschließen zu 
können und somit eine genaue Kenntnis über die einlaufende Belastung zu erhalten, wurde auf Basis 
der Messdaten der Wellenpegel eine Reflexionsanalyse durchgeführt. Diese wird detailliert im nachfol-
genden Kapitel 6.3.1 vorgestellt.  
Ein weiterer potentieller Modelleffekt tritt durch eine eingeschränkte Bewegungsmöglichkeit der ver-
zahnten Setzsteine im Randbereich der Deckwerksabschnitte auf. Diese eingeschränkte Bewegungs-
möglichkeit senkrecht zur Böschungsrichtung ist die Folge des Formschlusses der verzahnten Setzsteine 
in Verbindung mit der starren Kanal- und Trennwand. Grundsätzlich ist das Herauslösen eines verzahn-
ten Setzsteins erst dann möglich, wenn der Formschluss durch Kippbewegungen und Anheben der um-
liegenden Setzsteine aufgehoben wird. Diese Situation ist für den Fall der Knirschverlegung (s = 0 mm) 
in Abbildung 6.7 dargestellt. In diesem Fall ist eine Anhebung des verzahnten Einzelelements um 
19,3 cm notwendig, um den Zwangspunkt der Feder zu überwinden und eine Anhebung von 23,1 cm, 
um den Zwangspunkt der Nut zu überschreiten. Infolgedessen müssen zu beiden Seiten drei Steine kip-
pen und im Anschluss mitangehoben werden, um den Formschluss zu überwinden.  
 
Abbildung 6.7: Erforderliche Anhebung der Nachbarsteine zum Herauslösen eines Standard Verkalit-Deckwerksteins 
In Abhängigkeit von der Breite der Zwangsfuge wird zunächst das Einzelelement angehoben, ohne dass 
der Nachbarstein in Bewegung gerät (vgl. Abbildung 6.8). Dies ist dadurch möglich, dass das Nut-Fe-
der-System sich ähnlich wie ein Gelenk verhält. Mit der Anhebung des Einzelelements schließt sich die 
Zwangsfuge bis zu dem Zeitpunkt, an dem die Kanten der benachbarten Setzsteine aufeinandertreffen. 
Für eine weitere Anhebung des Einzelelements muss nach Ausschöpfung dieser Bewegungsmöglichkeit 
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der direkt benachbarte Setzstein mit angehoben werden. Dieser Vorgang setzt sich seitlich solange fort, 
bis der Formschluss zwischen den verzahnten Setzsteinen aufgehoben ist. Im Bereich einer starren seit-
lichen Begrenzung kann kein Kippen der Setzsteine erfolgen. Anstatt zu kippen, stützt sich der Deck-
werkstein gegen die starre Begrenzung ab, wodurch die Widerstandsfähigkeit des Deckwerks über-
schätzt wird.  
 
Abbildung 6.8: Definition der Zwangsfuge 
Im vorliegenden Fall wurden auf der zur Verfügung stehenden Breite von 2,45 m acht Setzsteine in 
Querrichtung verlegt. Mit dem Ziel, die realen Bedingungen im Feld bestmöglich abzubilden, wurden 
die verzahnten Setzsteine mit einem Fugenabstand von 4 mm verlegt. STEGMAIER (2010) wies innerhalb 
seiner Ausziehversuche unter Laborbedingungen nach, dass unter den geschilderten Bedingungen je-
weils ein Setzstein seitlich des auszuziehenden Deckwerksteins in Bewegung gerät. Infolgedessen sind 
allein die in der Abbildung 6.9 weiß dargestellten verzahnten Setzsteine pro Deckwerksabschnitt frei 
von Modelleffekten. 
 
Abbildung 6.9: Lage der unbeeinflussten, verzahnten Setzsteine  
Mit dem Ziel, die Stabilität der verzahnten Deckwerksteine zu bewerten, und dem Wissen, dass die 
Belastung quer zur Böschungsneigung aufgrund der senkrecht auf das Deckwerk treffenden Wellen un-
veränderlich ist, sind die Modelleffekte im Randbereich der Kanal- und Trennwand hinnehmbar. Bei 
Überschreitung der kritischen Belastung wird das System dennoch versagen. 
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6.3 Datenaufbereitung 
6.3.1 Reflexionsanalyse 
Aufgrund der bereits im Kapitel 6.2.5 beschriebenen Modelleffekte können sich die im Versuchspro-
gramm vorgegebenen Wellenparameter von denen der real einlaufenden Welle unterscheiden. Für die 
Analyse der experimentellen Untersuchungen ist jedoch die exakte Kenntnis der Wellenparameter un-
umgänglich, da nur über diese Rückschlüsse auf die aufgetretene Belastung möglich sind. Aus diesem 
Grund wurden die Parameter der einlaufenden Welle mit Hilfe einer Reflexionsanalyse an der Wellen-
harfe 1 nach der 3-Pegel-Methode nach MANSARD & FUNKE (1980) bestimmt. Neben der Information 
über die grundlegenden Wellenparameter, wie beispielsweise die Wellenperiode T und die Wellenhöhe 
H, wurden die Reflexionskoeffizienten Kr für die einzelnen Versuche ermittelt. Die Information über 
die Reflexionskoeffizienten ist insofern von Bedeutung, da mit deren Hilfe die Energiedissipation der 
Welle bewertet werden kann und darüber hinaus Rückschlüsse auf die Oberflächenbeschaffenheit der 
Deckschicht gezogen werden können. Letztere Information ist hilfreich, da z. B. die Anwendung der in 
der Literatur vorhandenen Ansätze zur Bestimmung des Wellenablaufs von der vorzufindenden Ober-
flächenbeschaffenheit abhängt. In der Abbildung 6.10 ist der Reflexionskoeffizient Kr gegen den Bre-
cherparameter ξop dargestellt. Dabei steht jeder dargestellte Punkt stellvertretend für ein Wellenspekt-
rum, das während des Versuchszeitraums am GWK getestet worden ist und dabei keinen Wellenüberlauf 
verursacht hat. Ergänzt wird die Abbildung um die Ergebnisse der Untersuchungen von ALLSOP & 
MCCONNELL (vorgebracht in HERBICH, 1999) für eine glatte, undurchlässige Deckschicht und für eine 
Deckschicht aus Schüttsteinen. Deren Beschreibung des Reflexionskoeffizienten Kr basiert wiederum 
auf dem bereits beschriebenen Ansatz von SEELIG (1983) (vgl. Gleichung (3.10)). Zusätzlich wird die 
Abbildung 6.10 um die Ausgleichskurve für den Standard Verkalit®-Deckwerkstein ergänzt, die auf 
dem Ansatz von SEELIG (1983) basiert und sich folgendermaßen darstellt:  
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Die Qualität der Anpassung kann mit Hilfe des Variationskoeffizienten σ‘ und des Determinationskoef-
fizienten r² bestimmt werden. Nach KORTENHAUS (2001) bestimmt sich der Variationskoeffizienten σ‘ 
zu:  
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Der Determinationskoeffizient r² definiert sich folgendermaßen: 
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Der auf Verkalit®-Deckwerke angepasste Ansatz von SEELIG (1983) weist somit einen Variationskoef-
fizienten σ‘ von 2,85 % auf und einen Determinationskoeffizienten r² von 0,87.  
Anhand der Abbildung 6.10 ist zu erkennen, dass bei vorgegebenem Brecherparameter ξop, die an Ver-
kalit®-Deckwerken gemessenen Reflexionskoeffizienten KR stets über den an Schüttsteindeckwerken zu 
erwartenden Reflexionskoeffizienten liegen. Der Grund hierfür ist, dass aufgrund der gebrochenen 
Oberflächenstruktur ein größerer Energieanteil dissipiert und dementsprechend nur ein geringer Ener-
gieanteil für die Reflexion zur Verfügung steht. Dagegen weisen Verkalit®-Deckwerke ein ähnliches 
Reflexionsverhalten auf, wie es ALLSOP & MCCONNELL für glatte, undurchlässige Deckwerke ermittelt 
haben. Dementsprechend sind Verkalit®-Deckwerke ebenfalls den glatten Deckwerken zuzuordnen. Der 
geringfügig reduzierte Reflexionskoeffizient KR im Vergleich zu glatten, undurchlässigen Deckwerken 
ist damit zu erklären, dass aufgrund der im Verkalit®-Deckwerk vorhandenen Fugen ein zusätzlicher 
Energieabbau stattfindet. Anzumerken ist, dass sich bei dem Brecherparameter ξop von 2,47 die für den 
Verkalit®-Deckwerkstein und die für glatte, undurchlässige Deckwerke ermittelten Ausgleichskurven 
schneiden. Für größere Brecherparameter ist demnach bei einem Verkalit®-Deckwerk mit einem gerin-
geren Energieabbau zu rechnen als bei glatten, undurchlässigen Deckwerken. Ein Erklärungsversuch 
für dieses Verhalten kann an dieser Stelle nicht geliefert werden. Anzumerken ist, dass wegen der ge-
ringen Datenmenge für Brecherparameter ξop größer als 2,3 der Verlauf der Ausgleichskurve mit Unsi-
cherheiten behaftet ist.  
 
Abbildung 6.10: Darstellung des Reflexionskoeffizienten Kr und des Brecherparameters ξop 
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6.3.2 Identifikation der Auftriebsbelastung 
Die Auftriebsbelastung ergibt sich grundsätzlich aus der Differenz der Belastung zwischen der Fil-
ter- und der Deckschicht. Zur Ermittlung der Auftriebsbelastung wurde mit Hilfe der GWK-eigenen 
Software zur Verarbeitung der Messsignale „LDAVIS“ ein künstliches Signal erzeugt. Dieses künstli-
che Signal ist die Differenz des Messsignals der Druckmessdose der Filterschicht und des Messsignals 
der Deckschicht. Anzumerken ist, dass die Druckmessdosen vor Versuchsbeginn genullt wurden und 
somit um den hydrostatischen Druckanteil infolge der jeweiligen Einbautiefe bereinigt wurden. Der 
Vorteil liegt darin, dass die angezeigten Druckänderungen allein das Resultat des Wellenangriffs sind. 
In Abbildung 6.11 ist beispielhaft der zeitliche Verlauf des Auftriebs unter dem Standard Verkalit-Deck-
werkstein der Reihe 29 angezeigt. Dieses künstliche Signal mit der Bezeichnung A_510 ist das Diffe-
renzsignal zwischen der Druckmessdose der Filterschicht O11 und der Druckmessdose der Deckschicht 
P13 (vgl. Abbildung 6.5). 
 
Abbildung 6.11: Beispielhaftes Differenzsignal 
Die Tabelle E.1 im Anhang gibt eine Übersicht über die Druckmessdosen der Deck-und Filterschicht, 
deren z-Koordinate in Bezug auf die Sohle des GWKs sowie über das jeweils zugehörige Differenzsig-
nal. Anzumerken ist, dass die in der Tabelle E.1 mit „H“ bezeichneten Druckmessdosen fiktiv sind und 
nicht in den experimentellen Untersuchungen vorhanden gewesen sind. Das Signal dieser fiktiven 
Druckmessdosen wurde mit Hilfe einer linearen Interpolation auf Grundlage der Messsignale der be-
nachbarten Druckmessdosen der gleichen Schicht erzeugt.  
6.3.3 Identifikation des maximalen Wellenablaufs 
Zur Bestimmung der maximalen Auftriebsbelastung infolge des Wellenablaufs ist zunächst die Identi-
fikation des Orts des maximalen Wellenablaufs notwendig. Die Bestimmung des Wellenablaufs wurde 
mit Hilfe der in der Deckschicht verlegten Druckmessdosen des Abschnitts 1 der Modellphasen 1 bis 3 
vorgenommen und mit Hilfe der Videoaufzeichnungen verifiziert. Bei der Verwendung der Druckmess-
dosen zur Identifikation des maximalen Wellenablaufs ist darauf zu achten, dass der Messbereich der 
Druckmessdosen berücksichtigt wird. Wie bereits dargestellt, wurden die Druckmessdosen zu Beginn 
eines jeden Versuchs auf null gesetzt. Fällt der Wasserspiegel während des Versuchs unter den Ruhe-
wasserspiegel, wird ein negativer Druck detektiert. Über diesen negativen Druck kann ein Rückschluss 
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auf den zu diesem Zeitpunkt aufgetretenen Wellenablauf erfolgen. Bei dieser Vorgehensweise ist zu 
berücksichtigen, dass der maximal darstellbare Druck durch die Einbautiefe der individuellen Druck-
messdose und den sich daraus ergebenden hydrostatischen Druck begrenzt ist. Zum besseren Verständ-
nis dieses Sachverhalts kann die Abbildung E.3 des Anhangs herangezogen werden.  
In Abbildung 6.12 sind die Messergebnisse des relativen Wellenablaufs Rd/H0 in Abhängigkeit des Bre-
cherparameters ξop für regelmäßige Wellen dargestellt. Jeder Punkt entspricht dabei dem maximalen 
Wellenablauf eines Versuchs mit regelmäßigen Wellen der Modellphasen 1 bis 3. Neben den Messwer-
ten ist der Ansatz zur Bestimmung des relativen Wellenablaufs von SCHÜTTRUMPF (2001) dargestellt. 
Aufgrund der Berücksichtigung der tanh-Funktion kann die Entwicklung des relativen Wellenablaufs 
passend ermittelt werden. Die Struktur des Deckwerks wird mit Hilfe der Parameter aD und bD berück-
sichtigt:  
( )( )ba
H
R
op
d
−+⋅= ξtanh1
0
 (6.4) 
mit: 
aD, bD = Strukturparameter [-] 
Für glatte, undurchlässige Deckwerke bestimmt Schüttrumpf (2001) den Parameter aD zu -0,7 und den 
Parameter bD zu 2,1. Die bestmögliche Anpassung des Ansatzes an die Messergebnisse des Standard 
Verkalit®-Deckwerksteins ergibt sich durch die Festsetzung der Parameter aD und bD zu -0,82 und 2,1. 
Der Variationskoeffizient σ‘ beträgt in diesem Fall 11,02 % bei einem Determinationskoeffizienten r² 
von 0,93. Die auf diese Weise angepasste Ausgleichkurve ist ebenfalls in der Abbildung 6.12 dargestellt. 
Analyse der Belastung verzahnter Deckwerke  75 
 
Abbildung 6.12: Relativer Wellenablauf Rd/H infolge regelmäßiger Wellen 
In Abbildung 6.13 ist der relative Wellenablauf Rd2%/H0 für Wellenspektren dargestellt. Es ist darauf 
hinzuweisen, dass aufgrund des massiven Wellenüberlaufs die Versuche JONSWAP 5 sowohl in der 
Modellphase 2 als auch in der Modellphase 3 nach ca. 260 Wellen abgebrochen werden mussten. Auf-
grund der zu geringen Wellenzahl können diese Versuche in der weiteren Analyse der Daten nicht be-
rücksichtigt werden. Die auf Grundlage des Ansatzes von SCHÜTTRUMPF (2001) angepassten Struktur-
parameter aD und bD sind zu -0,75 und 1,85 bestimmt worden. Der Variationskoeffizient σ‘ beträgt in 
diesem Fall 12,52 %, der Determinationskoeffizient r² ergibt sich zu 0,78. 
Wie anhand des Vergleichs der ermittelten Ansätze für regelmäßige Wellen und Wellenspektren zu er-
kennen ist, konnten bei gleichen Brecherparametern größere Wellenablaufhöhen während der Modell-
versuche beobachtet werden als anhand des Ansatzes von SCHÜTTRUMPF (2001) zu erwarten war. Wei-
terhin zeigt sich aus dem Vergleich der ermittelten Ansätze für Wellenspektren und regelmäßige Wellen, 
dass bei gleichen Brecherparametern größere Wellenablaufhöhen bei Wellenspektren zu erwarten sind. 
Der Grund hierfür ist, dass die maximale Wellenablaufhöhe Rd2% maßgeblich durch die Einzelwellen 
des Wellenspektrums geprägt ist, die sich durch lange Wellenperioden auszeichnen (SCHÜTTRUMPF, 
2001).  
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Abbildung 6.13: Relativer Wellenablauf Rd2%/H0 infolge Wellenspektren 
6.3.4 Identifikation des Auftreffpunkts der brechenden Welle 
6.3.4.1 Allgemein 
Wie im Kapitel 3.4.2 dargestellt, gehen KLEIN BRETELER ET AL. (2009) sowie T‘ HART ET AL. (2002) 
davon aus, dass im Bereich unter- und oberhalb des Auftreffpunkts der brechenden Welle hohe Auf-
triebskräfte generiert werden. Grundvoraussetzung für die Ermittlung der Auftriebsbelastung infolge 
der Druckschlagereignisse ist somit die Kenntnis über den Auftreffpunkt der brechenden Welle. Da 
Wellenspektren der Zusammenschluss einzelner Wellen mit unterschiedlichen Wellenhöhen und Wel-
lenperioden sind, brechen die Wellen an unterschiedlichen Positionen des Deckwerks und verursachen 
lokale Belastungsmaxima auf der Deckschicht. Beispielhaft ist hierzu in der Abbildung 6.14 der Druck-
verlauf von vier Wellen des Wellenspektrums JONSWAP 1 der Modellphase 2 dargestellt. Auf der 
Abszisse sind die Positionen der Druckmessdosen der Deckschicht abgetragen (vgl. Tabelle D.2), wo-
hingegen auf der Ordinate die zugehörigen Belastungen aufgetragen sind. Wie zu erkennen ist, tritt das 
Belastungsmaximum jeweils an unterschiedlichen Stellen des Deckwerks auf. 
Vor dem Hintergrund der Bewertung der Widerstandsfähigkeit von Deckwerken sind besonders die ma-
ximalen Belastungen auf das Deckwerk von Interesse, da diese, nach der Theorie von KLEIN BRETELER 
ET AL. (2009), auch die größten Auftriebsbelastungen zur Folge haben. Aus diesem Grund gilt es, im 
Anschluss den Auftreffpunkt derjenigen Wellen zu ermitteln, die Druckspannungen mit einer Über-
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schreitungswahrscheinlichkeit von 99,9 % zur Folge haben. Zunächst ist es jedoch notwendig, eine De-
finition für Druckschlagbeanspruchungen zu entwickeln, die eine Abgrenzung zu der quasistatischen 
Belastung ermöglicht. 
 
Abbildung 6.14: Verlauf der Belastung infolge von vier druckschlagverursachenden Wellen des Versuchs JONSWAP 1 der 
Modellphase 2 
6.3.4.2 Definition von Druckschlagereignissen 
In Abbildung 6.15 ist am Beispiel einer detektierten Druckschlagbeanspruchung der statische Belas-
tungsanteil - charakterisiert durch pstat - und der dynamische, infolge eines Druckschlags erzeugte 
Druckanteil - charakterisiert durch pmax - dargestellt. Die Unterscheidung, ob eine Druckschlagbeanspru-
chung vorliegt und demnach bei der Bestimmung des wahrscheinlichkeitsbehafteten Druckspannungs-
werts Berücksichtigung findet, wird anhand des von OUMERACI (in EAK, 2002) beschriebenen Schwel-
lenwerts getroffen: 
statpp ⋅≥ 5,2max  (6.5) 
Obwohl dieser Schwellenwert für die Klassifikation von Wellenbelastungen an senkrechten Wänden 
entwickelt wurde, stellt dieser Ansatz einen von vielen möglichen Ansätzen dar, die beiden Anteile der 
Wellenbelastung zu unterscheiden. MEIER (2011) wies anhand der Analyse einzelner Druckschlagereig-
nisse nach, dass der statische Druckanteil pstat nicht automatisch den hydrostatischen Druck der einlau-
fenden Wellenhöhe H0 entspricht, sondern sich im folgenden Rahmen bewegt:  
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SWstat Hgp ⋅⋅⋅÷= ρ3,18,0  (6.6) 
Mit dem Ziel, einen Großteil der Druckschlagereignisse zu berücksichtigen, geht im Folgenden die un-
tere Grenze des statischen Druckanteils pstat in die Definition des Schwellenwerts für den dynamischen 
Druckanteil pmax ein. Dieser ergibt sich infolgedessen zu:  
SW Hgp ⋅⋅⋅≥ ρ0,2max  (6.7) 
 
Abbildung 6.15: Darstellung des statischen und des dynamischen Druckanteils anhand einer detektierten Druckschlagbe-
lastung 
 
6.3.4.3 Bestimmung des relativen Auftreffpunkts 
Die Ermittlung des Auftreffpunkts zAuf,x setzt eine statistische Analyse der Zeitreihen für jede Druck-
messdose und jeden Versuch der Deckschicht voraus. Die Zielgröße der Analyse ist zunächst der Druck 
px,PY , der den Mittelwert der gemessenen Druckspannungen an der Druckmessdose PY mit der Über-
schreitungswahrscheinlichkeit x darstellt. Dieser lässt sich folgendermaßen berechnen: 
∑
=
⋅=
S
i
iPYx pS
p
1
1
,
 (6.8) 
mit: 
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Y = Nummer der Druckmessdose der Deckschicht gemäß Tabelle D.2 [-] 
x = Überschreitungswahrscheinlichkeit [%] 
Die Anzahl S der für die Errechnung des Mittelwerts zu berücksichtigenden Druckspannungen ergibt 
sich in Abhängigkeit der Überschreitungswahrscheinlichkeit x und der Anzahl der Wellen N zu: 
NxS ⋅





−=
100
1
 (6.9) 
Auf Basis der statistischen Analyse der einzelnen Druckmessdosen wird im Anschluss der maximale 
Druck pmax mit der Überschreitungswahrscheinlichkeit x ermittelt, der infolge des Versuchs aufgetreten 
ist: 
)(max
,195max, PYxPYx
pp
÷=
=  (6.10) 
Zur Vereinfachung sind die beschriebenen Druckparameter nochmals in der Abbildung 6.16 anhand der 
umhüllenden Druckbelastung infolge eines fiktiven Versuchs dargestellt.  
 
Abbildung 6.16: Umhüllenden Belastung der Deckschicht infolge eines Versuchs  
Der zum maximalen Druck pmax,x zugehörige Auftreffpunkt zpmax ist die Zielgröße der Analyse. In der 
Abbildung 6.17 sind die Messergebnisse des relativen Auftreffpunkts zpmax/HS in Abhängigkeit des zu-
gehörigen Brecherparameters ξop und dien in der Tabelle A.2 hinterlegten Ansätze von SCHÜTTRUMPF 
(2001), KLEIN BRETELER (2007) und OUMERACI ET AL. (2010) dargestellt.  
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Abbildung 6.17: Relativer Auftreffpunkt zAuf,99,9/HS in Abhängigkeit des Brecherparameters ξop 
 
Wie anhand der Abbildung zu erkennen ist, folgen die aufgenommenen Messwerte keinem der darge-
stellten Ansätze. Vielmehr scheint eine willkürliche Verteilung der Messwerte aufzutreten. Ein mögli-
cher Grund hierfür ist, dass aufgrund des Abstands vom 0,94 m zwischen der Druckmessdose P18 und 
P19 die Position der maximalen Druckschlagbeanspruchung nicht ausreichend genau bestimmt werden 
konnte (vgl. Abbildung 6.16). Aus diesem Grund sind in der Abbildung 6.18 allein die Messwerte dar-
gestellt, deren Druckmaximum zwischen den Druckmessdosen P5 und P17 aufgetreten ist. 
Mit Hilfe der Abbildung 6.18 ist zu erkennen, dass auch bei der reduzierten Anzahl der Messwerte und 
der Konzentration der Messwerte auf Brecherparameter zwischen 1,7 und 2,3 Aussagen zu eventuellen 
Abhängigkeiten nicht möglich sind. Des Weiteren ist zu erkennen, dass sich auch bei Versuchen, die 
sowohl in der Modellphase 2 als auch 3 durchgeführt wurden, deutliche Unterschiede hinsichtlich des 
Auftreffpunkts zpmax ergeben können.  
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Abbildung 6.18: Relativer Auftreffpunkt zAuf,99,9/HS in Abhängigkeit des Brecherparameters ξop (unter Reduktion der Mess-
werte) 
6.4 Analyse der Auftriebsbelastung 
6.4.1 Analyse der Auftriebsbelastung infolge des maximalen Wellenablaufs 
Zur Überprüfung des Zusammenhangs zwischen der Auftriebsbelastung und dem maximalen Wellen-
ablauf sind in der Abbildung 6.19 diese beiden Parameter gemeinsam dargestellt. Ergänzt wird die Ab-
bildung um die Winkelhalbierende, die als Hilfsmittel für die Analyse der Daten dient. Anzumerken ist, 
dass die Versuche JONSWAP 5 in den Modellphasen 2 und 3 aufgrund des extremen Wellenüberlaufs 
nach jeweils ca. 250 Wellen abgebrochen werden mussten. Dementsprechend können die Daten dieser 
Versuche weder in der folgenden Darstellung noch in der anstehenden Analyse berücksichtigt werden.  
Anhand der Abbildung 6.19 ist die Tendenz zu erkennen, dass Wellen, die einen größeren Wellenablauf 
zur Folge haben, größere Auftriebsbelastungen unter der Deckschicht erzeugen als Wellen, die einen 
kleineren Wellenablauf zur Folge haben. Diese Tendenz ist sowohl bei regelmäßigen Wellen als auch 
bei Wellenspektren festzustellen und stimmt mit dem in der Literatur dargestellten Zusammenhang zwi-
schen den beiden Größen überein. Ebenso ist mit der Unterstützung der Winkelhalbierenden zu erken-
nen, dass die durch Wellenspektren erzeugten Druckhöhen tendenziell größer als die zugehörigen Ab-
laufhöhen sind. Ausnahmen stellen hierbei lediglich die beiden Messwerte infolge des Wellenspektrums 
JONSWAP Opt 3 (Hnom = 0,6 m; Tnom= 6,2 s) der Modellphasen 2 und 3 dar, wobei dieses Wellenspek-
trum durch eine flache Wellenfront gekennzeichnet ist. Im Gegensatz dazu sind die Druckhöhen von 
regelmäßigen Wellen ausnahmslos geringer als die zugehörigen Wellenablaufhöhen. Dies ist auf den 
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Einfluss des bereits von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) ermittelten Druckhöhenverhältnisses r 
zwischen den Wellenhöhen von regelmäßigen Wellen und Wellenspektren zurückzuführen (vgl. Kapitel 
4.3.5). Der von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) vorgeschlagene Verhältniswert von 1,4 konnte 
auch in den vorliegenden Untersuchungen bestätigt werden. Somit ist es möglich, die nachfolgenden 
Analysen auf eine größere Datenbasis zu stützen und zusätzlich die Messdaten von regelmäßigen Wellen 
und Wellenspektren gemeinsam darzustellen. 
 
Abbildung 6.19: Druckhöhe ФW2% in Abhängigkeit zum maximalen Wellenablauf Rd2% infolge der Modellphasen 1 bis 3 
Trotz der erkennbaren Tendenz zwischen der Druckhöhe und dem Wellenablauf ist kein eindeutiger 
Zusammenhang zwischen den beiden Parametern offensichtlich. Die Druckhöhe kann sowohl bei Wel-
lenspektren als auch bei regelmäßigen Wellen trotz ähnlicher Wellenablaufhöhen großen Schwankun-
gen unterliegen. Aufgrund des augenscheinlichen Trends und der Abhängigkeit des maximalen Ablaufs 
von dem Brecherparameter ξop und der Wellenhöhe HS liegt die Vermutung dennoch nahe, dass die 
Druckhöhe φW2% nicht stochastisch verteilt ist, sondern dass eine Abhängigkeit zu den Wellenparame-
tern besteht.  
Auf Basis dieser Überlegung konnte folgender Zusammenhang zwischen der Druckhöhe und der ein-
laufenden Wellenhöhe empirisch ermittelt werden: 
( ) 048,1ln74,0%2 +⋅= SW Hφ  (6.11) 
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Der Determinationskoeffizient r² dieser empirischen Ausgleichskurve bestimmt sich zu 0,85. Die Aus-
gleichskurve selbst ist zusammen mit den Messwerten für regelmäßige Wellen und Wellenspektren in 
der Abbildung 6.20 dargestellt.  
 
Abbildung 6.20: Druckhöhe ФW2% in Abhängigkeit zur Wellenhöhe HS infolge der Modellphasen 1 bis 3 
Der Verlauf der Druckhöhenentwicklung kann mit Hilfe der Logarithmus-Funktion nachgebildet wer-
den. Anhand der Abbildung ist zu erkennen, dass erst bei einer Wellenhöhe HS größer als etwa die 
Steinhöhe DS Auftriebsbelastungen unter der Deckschicht generiert werden. Bei geringeren Wellenhö-
hen erfolgt eine Dämpfung der Belastung durch den Deckwerksaufbau. Im Gegensatz zur Wellenhöhe 
HS konnte keine Abhängigkeit zwischen der Wellenlänge L und der Druckhöhe φW2% ermittelt werden.  
Aufgrund des Fehlens der Wellenlänge L0 bzw. der -periode TP in der Gleichung (6.11) ist davon aus-
zugehen, dass die Auftriebsbelastung infolge des Wellenablaufs Rd2% allein von der Wellenhöhe HS ab-
hängig ist. Vor dem Hintergrund des erkennbaren Trends der Abbildung 6.19 und dem im Kapitel 6.3.3 
bestätigten Abhängigkeitsverhältnisses der Wellenablaufhöhe Rd2% vom Brecherparameter ξop und somit 
von der Wellenlänge L kann das ermittelte Verhältnis die Auftriebsbelastung nicht umfassend beschrei-
ben. Auf Basis dieser Feststellung konnte folgender Zusammenhang zwischen der Druckhöhe φW2% und 
der Wurzel aus dem Produkt aus Wellenhöhe HS und Wellenlänge L0 ermittelt werden (Determinations-
koeffizient r = 0,76):  
( ) 346,0ln841,0 0%2 −⋅⋅= LHSWφ  (6.12) 
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Die empirische Ausgleichskurve zusammen mit den Messdaten der Modellphasen 1 bis 3 sind in der 
Abbildung 6.21 dargestellt.  
 
Abbildung 6.21: Druckhöhe ФW2% in Abhängigkeit zur Wurzel aus dem Produkt aus Wellenlänge L0 und Wellenhöhe HS 
infolge der Modellphasen 1 bis 3 
Die gemeinsame Darstellung der beiden Parameter ist sinnvoll, da auf diese Weise die klare Trennung 
zwischen der einlaufenden Welle und der daraus resultierenden Belastung erhalten bleibt. Darüber hin-
aus besteht eine Einheitenkonformität zwischen den beiden Parametern. Das Zie,l einen dimensionslo-
sen Zusammenhang zwischen der Druckhöhe φb und der einlaufenden Welle zu ermitteln, konnte auf-
grund der nicht zu erkennenden Korrelation zwischen den beiden Parametern nicht erreicht werden. 
6.4.2 Analyse der Auftriebsbelastung infolge Druckschlagbeanspruchung 
Da kein Zusammenhang zwischen dem Brecherparameter ξop und dem relativen Auftreffpunkt zAuf,99,9/HS 
ermittelt werden konnte, wurde zunächst das jeweilige maximale Druckspannungsereignis der Versuche 
mit regelmäßigen Wellen ermittelt. Diese Vorgehensweise ist sinnvoll, da sich zum einen Versuche mit 
regelmäßigen Wellen grundsätzlich dafür eignen, ein Verständnis für unbekannte hydraulische Prozesse 
zu erlangen und zum anderen, da nach der Theorie von KLEIN BRETELER ET AL. (2009) die maximalen 
Druckspannungsereignisse auch die größten Auftriebsbelastungen zur Folge haben. 
Die maximalen Druckspannungsereignisse für regelmäßige Wellen sind hierzu in Abhängigkeit des Bre-
cherparameters ξop in der Abbildung 6.22 dargestellt. Anhand des Versuchs Reg Opt1, der sowohl in der 
Modellphase 2 als auch in der Modellphase 3 gefahren wurde, ist beispielhaft zu erkennen, dass infolge 
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der bereits im Kapitel 3.3.2 dargestellten stochastischen Einflüsse eklatante Unterschiede hinsichtlich 
des maximalen Druckspannungswerts pmax selbst bei gleichen Wellenparametern auftreten können. Die-
ser stochastische Einfluss ist ebenfalls anhand des Versuchs Reg 1 zu erkennen, der in der Modellphase 
1 und 2 durchlaufen wurde.   
 
Abbildung 6.22: Maximale Druckspannungen pmax in Abhängigkeit des Brecherparameters ξop  
Nachfolgend wurde die Weitergabe der maximalen Druckschlagbeanspruchung in das Deckwerk sowie 
die Druckentwicklung im Bereich unterhalb des Aufschlagpunkts für jeden Versuch mit regelmäßigen 
Wellen untersucht. Stellvertretend für die Analyse der einzelnen Versuche mit regelmäßigen Wellen ist 
in der Abbildung 6.23 die Entwicklung des maximalen Druckschlags des Versuchs Reg 7 (Hnom = 0,8 m; 
Tnom = 4,13 s) der Modelphase 2 dargestellt. Das Belastungsmaximum wurde an der Druckmessdose 
P16 mit 29,81 kPa identifiziert. Die Positionen der Druckmessdosen P16, P15 und P14 sind in der Ab-
bildung 6.16 erkenntlich. In den einzelnen Schnitten der Abbildung 6.23 ist das Messsignal der Druck-
messdosen der Deckschicht blau, das Messsignal der Druckmessdosen der Filterschicht rot und das sich 
daraus ergebende, künstlich erzeugte Auftriebssignal grün dargestellt. Ein positiver Wert des Differenz-
signals ist kennzeichnend für eine Auftriebsbelastung. Wie anhand der Abbildung 6.23 zu erkennen ist, 
entwickelt sich im Schnitt P15 und somit unterhalb des Auftreffpunkts der Brecherzunge nur eine ge-
ringfügige Auftriebsspannung. Im Schnitt P14 tritt infolge des Druckschlags keine Auftriebsbelastung 
mehr auf. Dagegen tritt am Auftreffpunkt der Brecherzunge zeitlich verzögert eine Auftriebsbelastung 
auf, deren Wirkzeit 0,12 s beträgt. 
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Abbildung 6.23: Reaktion des Deckwerks auf die maximale Druckschlagbelastung des Versuchs Reg 7 der Modellphase 2 
(H = 0,8 m; T = 4,13 s) 
In der Abbildung 6.24 sind zusätzlich die Messsignale sämtlicher Druckmessdosen der Deckschicht in 
Blau und die künstlich erzeugten Differenzsignale in Grün dargestellt. Positive Werte des Differenzsig-
nals zeigen das Wirken einer Auftriebsbelastung an. Wie aus den im Vergleich zum Maximalwert we-
sentlich geringeren Druckspannungen der Druckmessdosen der Deckschicht zu erkennen ist, reduziert 
sich die Aufschlagzone der Brecherzone auf einen sehr engen Bereich. Die in Grün dargestellten Diffe-
renzsignale selbst zeigen nur sehr kurzfristig wirkende Auftriebsspannungen von geringer Größe an. 
Das dargestellte Erscheinungsbild tritt in ähnlicher Form bei der Analyse der weiteren Versuche mit 
regelmäßigen Wellen auf. Beispielhaft hierzu sind in der Abbildung E.1 des Anhangs die Reaktion des 
Deckwerks auf die maximale Druckbelastung des Versuchs RegOpt4 der Modellphase 2 und in der 
Abbildung E.2 die Reaktion des Deckwerks auf die maximale Druckbelastung des Versuchs RegOpt1 
dargestellt.  
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Eine mögliche Ursache, weshalb in den vorliegenden Untersuchungen, im Gegensatz zu der im Kapitel 
3.4.2 vorgestellten Theorie, keine wesentlichen Auftriebsbelastungen infolge von Druckschlagereignis-
sen ermittelt werden konnten, ist der gewählte Deckwerksaufbau. Das daraus resultierende Verhältnis 
der Durchlässigkeiten und der Mächtigkeiten der Deck- und Filterschicht ks·DS/ kF·bF ermöglicht eine 
schnelle Weiterleitung des Drucks und verhindert somit die Entwicklung von stabilitätsgefährdenden 
Auftriebsbelastungen. Im Übrigen wird die Wirkzeit der Auftriebsbelastungen deutlich reduziert. Da 
jedoch, wie bereits im Kapitel 6.3.4 dargestellt, der Großteil der Wellen des Versuchsprogramms im 
Bereich kurz unterhalb des Ruhewasserspiegels gebrochen ist und dieser Bereich mit einer zu geringen 
Anzahl von Druckmessdosen sowohl auf der Deckschicht als auch in der Filterschicht bestückt gewesen 
ist, kann die vorgestellte Hypothese nicht mit Messdaten untermauert werden. Weitere Modellversuche 
sind zur Klärung dieses Sachverhalts notwendig. 
 
Abbildung 6.24: Darstellung der Messsignale der Druckmessdosen der Deckschicht und der künstlich erzeugten Signale 
der Auftriebsbelastung des Versuchs Reg 7 der Modellphase 2 (H = 0,8 m; T = 4,13 s)
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7. Bewertung der Widerstandsfähigkeit 
7.1 Allgemein 
Im Folgenden werden die einzelnen Kraftkomponenten, die zur Widerstandsfähigkeit verzahnter Deck-
werke beitragen, vorgestellt. Während die anteilige Gewichtskraft FG,N aufgrund der industriellen Her-
stellung und der bekannten Böschungsneigung analytisch eindeutig zu bestimmen ist, ist die theoreti-
sche Ermittlung der Verzahnungs- und Reibungskräfte mit Unsicherheiten behaftet. Experimentelle 
Untersuchungen stellen infolgedessen grundsätzlich eine erfolgversprechende Variante dar. In diesem 
Zusammenhang ist darauf hinzuweisen, dass verzahnende Kräfte im Gegensatz zu Reibungskräften 
nicht infolge des Kraftschlusses zwischen der Kontaktfläche zweier Körper wirken, sondern infolge des 
Formschlusses. Aufgrund dieser Tatsache können verzahnende Kräfte weitaus größere Werte als Rei-
bungskräfte, deren Größe stets durch die zugehörige Normalkraft beschränkt sind, annehmen. Vor die-
sem Hintergrund und den daraufhin durchgeführten Abschätzungen der zu erwartenden Kräfte wurde 
die Entscheidung getroffen, die Reibungskräfte zwischen den Setzsteinen theoretisch zu erfassen und 
auf die Durchführung experimenteller Untersuchungen zu verzichten.  
Wie bereits anhand der Abbildung 1.2 zu erkennen ist, tragen im vorliegenden Fall zwei Arten von 
verzahnenden Kräften zur Widerstandsfähigkeit bei. Zum einen wirkt die verzahnende Kraft FI,V auf-
grund des Formschlusses. Im Fall der Untersuchungen der Verkalit®-Deckwerksteinserie wird diese 
verzahnende Kraft FI,V durch das Nut-Feder-System generiert. Zum anderen wirkt eine zusätzlich ver-
zahnende Kraft FI,A aufgrund der Alterung des Deckwerksystems. Die verzahnende Kraft infolge Alte-
rung entsteht durch das Einschwemmen von Partikeln in die Setzsteinfuge und deren anschließende 
Verkantung als Folge der äußeren Wellenbelastung und der damit einhergehenden Entwässerungspro-
zesse.  
Für die Erfassung der vorgestellten verzahnenden Kräfte wurde jeweils ein Ausziehversuch durchge-
führt. Diese beiden experimentellen Untersuchungen werden detailliert bei der Bewertung der einzelnen 
Kraftkomponenten vorgestellt. Erst im Kapitel 7.6, in der eine Zusammenfassung der Widerstandsfä-
higkeit unter Beachtung eines adäquaten Ansatzes zur Reduktion der Kräfte erfolgt, wird eine Normie-
rung der Kräfte auf den Bemessungsparameter φSt vorgenommen.  
7.2 Bewertung der anteiligen Gewichtskraft des Einzelsteins FG,N  
In der Abbildung 7.1 ist die Gewichtskraft des Einzelelements FG unter Vernachlässigung der Reibungs-
kraft FR,S dargestellt.  
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Abbildung 7.1: Gewichtskraft des Einzelelements unter Vernachlässigung der übrigen Kraftkomponenten 
Aufgrund der senkrecht zur Böschung wirkenden Auftriebskraft trägt die Gewichtskraft nur anteilig 
zum Widerstand bei. Die anteilige Gewichtskraft FG,N berechnet sich in Abhängigkeit zur Böschungs-
neigung α zu: 
αρ cos
,
⋅⋅⋅= SSNG VgF  (7.1) 
mit: 
VS = Volumen des Setzsteins [m³] 
α = Böschungswinkel [°] 
Auf eine weitere Reduktion der anteilig wirkenden Gewichtskraft FG,N infolge des wirkenden Auftriebs 
wird an dieser Stelle verzichtet, da diese Kraft als Teil der Belastung angesehen werden kann und im 
Kapitel 6 miterfasst wird. Für die Setzsteine der Verkalit-Deckwerksteinserie sind für die Böschungs-
neigung 1:3 jeweils die anteilig wirkenden Gewichtskräfte FG,N in der Tabelle 7.1 dargestellt. 
Tabelle 7.1: anteilig wirkende Gewichtskraft FG,N für die Böschungsneigung von 1:3  
Typ Gewichtskraft 
FG 
[kN] 
Anteilige Gewichtskraft 
FG,N 
[kN] 
[%] Standard Verkalit®-Deckwerkstein 180mm 0,38 0,35 
Haufwerksporiger Verkalit®-Deckwerkstein 180 mm 0,45 0,41 
Modifizierter Verkalit®-Deckwerkstein 180 mm 0,37 0,34 
7.3 Bewertung der Reibungskraft FR,B 
Als Reibung wird der Widerstand zweier sich berührender Oberflächen gegen eine Tangentialverschie-
bung definiert. Grundsätzlich lassen sich mit der Haft- und der Gleitreibung zwei Arten von Reibung 
unterscheiden. Die Haftreibung ist eine Kraft, die das Gleiten sich berührender Körper verhindert. Bei 
Überschreitung der Haftreibung gerät einer der Körper in Bewegung. Ab diesem Zeitpunkt beginnt die 
Gleitreibungskraft zu wirken, die zwar ebenfalls der Bewegung entgegenwirkt, jedoch meist geringer 
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als die Haftreibungskraft ist. Infolgedessen ist für die weitere Betrachtung allein die Haftreibungskraft 
maßgebend. 
In Abbildung 7.2 ist die Belastungssituation an dem verzahnten Standard Verkalit®-Deckwerkstein zum 
Zeitpunkt der Fertigstellung des Deckwerks noch ohne äußere Belastung dargestellt.  
 
Abbildung 7.2: Belastungssituation eines verzahnten Deckwerksteins zum Zeitpunkt der Fertigstellung (noch ohne äu-
ßere Belastung) 
Zu diesem Zeitpunkt wirken weder die Kräfte infolge der Verzahnung noch eine Reibungskraft zwi-
schen den benachbarten Setzsteinen, sondern allein die Gewichtskraft FG sowie die Haftreibungskraft 
FR,S zwischen der Auflagefläche des Setzsteins und dem Kiesfilter. Der Setzstein verbleibt in seiner 
Position, falls folgende Bedingung eingehalten wird:  
αsin
,
⋅≥ GSR FF  (7.2) 
Unabhängig von dieser Bedingung ergibt die Haftreibungskraft FR,S zu: 
( ) SGSNSR FFF µαµ ⋅⋅=⋅= cos,  (7.3) 
mit: 
µS = Reibungskoeffizient zwischen dem Setzstein und der Filterschicht [-] 
Der Reibungskoeffizient µS ist dabei ein dimensionsloses Maß für das Verhältnis der Normalkraft zu 
der Reibungskraft FR,S. Dieser Koeffizient ist in erster Linie abhängig von der Oberflächenstruktur der 
Kontaktflächen der beiden Körper, wobei er auch durch die Materialpaarung, Temperatur und Feuchte 
beeinflusst wird. Infolge des Einsetzens der Gleichung (7.3) in die Gleichung (7.2) vereinfacht sich die 
Bedingung für den Verbleib des Setzsteins in der ursprünglichen Position zu:  
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α
α
αµ tan
cos
sin
=≥S  (7.4) 
In der Literatur wird der Reibungskoeffizient µS zwischen zwei Steinflächen mit ca. 0,9 angegeben. Vor 
diesem Hintergrund ist offensichtlich, dass bei den üblichen Böschungsneigungen von 1:2 bis 1:4 Setz-
steine im unbelasteten Zustand nicht durch Abgleiten gefährdet sind. 
Bei Einsetzen der Wellenbelastung werden Auftriebskräfte im Deckwerksinneren generiert. Die verän-
derte Belastungssituation an einem einzelnen Setzstein ist in Abbildung 7.3 dargestellt. Eine Verzah-
nung infolge Alterung FI,A ist zu diesen Zeitpunkt aufgrund des nicht erfolgten Partikeleintrags noch 
nicht vorhanden. 
 
Abbildung 7.3: Belastungssituation eines verzahnten Deckwerksteins zum Zeitpunkt des erstmaligen Wellenangriffs 
Übersteigt die Auftriebsbelastung FL die anteilig wirkende Gewichtskraft FG,N, wird der Setzstein ange-
hoben, wodurch die Haftreibungskraft FR,S zwischen der Auflagefläche des Setzsteins und dem Kornfil-
ter gelöst wird. Zeitgleich werden jedoch aufgrund der senkrecht zur Böschung initiierten Bewegung 
die Haftreibungskraft FR,S sowie die Verzahnungskraft infolge des Nut-Feder-Systems FI,V aktiviert. Die 
für die Haftreibungskraft FR,S notwendige Normalkraft stellt in diesem Fall den horizontalen Anteil der 
Gewichtskraft FG,H dar, die senkrecht auf die Seitenfläche des benachbarten Setzsteins wirkt. Dement-
sprechend ist folgende Auftriebskraft erforderlich, um den Setzstein aus dem Verbund zu drücken:  
443442143421
BRNG F
BGVI
F
GL FFFF
,,
)sin(cos
,
µαα ⋅⋅++⋅≥
 
(7.5) 
mit: 
µB = Reibungskoeffizient zwischen den Setzsteinen [-] 
Vor dem Hintergrund, dass der Reibungskoeffizient µB, wie bereits dargestellt, mit 0,9 abgeschätzt wer-
den kann, der geringen Böschungsneigungen im Deckwerksbau sowie der Berücksichtigung der Sinus-
funktion wird anhand der Gleichung (7.5) deutlich, dass die Haftreibungskraft FR,B zwischen verzahnten 
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Setzsteinen im Gegensatz zu der verzahnenden Kraft FI,V und dem vertikalen Anteil der Gewichtskraft 
FG,N einen zu vernachlässigenden Anteil an der Widerstandsfähigkeit von Setzsteinen gegen Auftrieb 
beiträgt. Da die Gleitreibung, die erst zu wirken beginnt nachdem die Haftreibungskraft überschritten 
wurde und aufgrund des im Vergleich zur Haftreibung reduzierten Reibungskoeffizienten nur einen ge-
ringen Widerstandsanteil liefert, kann diese zusammen mit der Haftreibung für die weitergehenden Un-
tersuchungen vernachlässigt werden. 
7.4 Bewertung der verzahnenden Kraft infolge des Formschlusses FI,V 
7.4.1 Vorstellung der Ausziehversuche unter Laborbedingungen nach STEGMAIER (2010) 
7.4.1.1 Allgemein 
Zur Bestimmung der verzahnenden Kraft FI,V infolge des Nut-Feder-Systems wurden Ausziehversuche 
unter Laborbedingungen am Standard Verkalit-Deckwerkstein vorgenommen. Das von STEGMAIER 
(2010) verfolgte Ziel bestand in der Bestimmung der Widerstandsfähigkeit des verzahnten Deckwerks 
gegen eine Ausziehkraft für unterschiedliche Fugenabstände. Zu diesem Zeitpunkt wurde noch nicht die 
Notwendigkeit erkannt, die gemessene Ausziehkraft auf die einzelnen Kraftkomponenten zu verteilen. 
Ebenso war nicht bekannt, dass eine Unterscheidung zwischen der verzahnenden Kraft infolge des Nut-
Feder-Systems FI,V und der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A zu treffen ist. Gleichwohl ist es 
aufgrund des damals gewählten Versuchsaufbaus und der erhobenen Messdaten möglich, die verzah-
nende Kraft infolge des Nut-Feder-Systems FI,V in Abhängigkeit vom Fugenabstand zu bestimmen. 
7.4.1.2 Versuchsbeschreibung 
Als Versuchsstand diente ein Stahlrahmen, in dem die Setzsteine entsprechend des vorgegebenen Fu-
genabstands händisch verlegt wurden. Da die Fugen innerhalb dieses Versuchsaufbaus frei von einge-
schwemmten Partikeln waren, sind zusätzlich wirkende Verzahnungskräfte infolge Alterung auszu-
schließen. Unter Vernachlässigung der Reibungskräfte zwischen den Setzsteinen stellte sich die in 
Abbildung 7.4 dargestellte Belastungssituation am auszuziehenden Setzstein ein. 
 
Abbildung 7.4: Belastungssituation während der Ausziehversuche unter Laborbedingungen 
Zur Durchführung der Ausziehversuche wurde an dem ausgewählten Deckwerkstein eine Ösenschraube 
mit Hilfe eines Schwerlastdübels befestigt. Über ein Stahlseil wurde der Hallenkran mit der Öse unter 
Zwischenschaltung einer Kraftmesszelle verbunden (vgl. Abbildung 7.5).  
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Abbildung 7.5: Ansicht des Rahmens mit Anhängevorrichtung, Hydraulikzylinder und Waage (STEGMAIER, 2010) 
7.4.1.3 Maßstabs- und Modelleffekte 
Die von STEGMAIER (2010) durchgeführten Untersuchungen wurden im Maßstab 1:1 durchgeführt. In-
folge dieses Maßstabs konnte zum einen auf eine skalierte Herstellung der Deckwerksteine verzichtet 
werden und zum anderen konnten somit bereits im Vorfeld Maßstabseffekte ausgeschlossen werden. 
Modelleffekte können hingegen grundsätzlich infolge der vorzufindenden Rahmenbedingungen am 
Versuchsstand auftreten. Innerhalb der Ausziehversuche waren Modelleffekte nur für die Fälle zu be-
achten, dass die Zugkraft nicht senkrecht zur Setzsteinoberfläche wirkte oder die Bewegungsmöglich-
keit der Steine eingeschränkt war. Eine nicht senkrechte Zugkraft konnte innerhalb der Ausziehversuche 
durch Kontrollmessungen ausgeschlossen werden. Ebenso war die Einschränkung der Bewegungsmög-
lichkeit der Setzsteine nicht zu erwarten, da in dem von STEGMAIER (2010) konstruierten, quadratischen 
Rahmen jeweils elf Setzsteine in Längs- und Querrichtung verlegt werden konnten und somit zwei 
Steine mehr als bei den großmaßstäblichen Untersuchungen am GWK (vgl. Kapitel 6.2). Da in Kapi-
tel 6.2.5 der Nachweis geführt wird, dass selbst bei den engeren Platzverhältnissen am GWK keine Mo-
delleffekte in Hinblick auf die Bewegungsmöglichkeiten der Steine zu besorgen waren, kann davon 
ausgegangen werden, dass die Ergebnisse der vorliegenden Untersuchungen ebenfalls nicht durch Mo-
delleffekte verfälscht wurden.  
7.4.2 Darstellung der Ergebnisse 
Auf Basis des Kräftegleichgewichts lässt sich die verzahnende Kraft FI,V aufgrund des Nut-Feder-Sys-
tems folgendermaßen ermitteln: 
GPVI FFF −=,  (7.6) 
mit: 
FP = Ausziehkraft [N] 
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Die Zusammenstellung der Ergebnisse der Ausziehversuche von STEGMAIER (2010) sowie die Ergän-
zung um die verzahnenden Kräfte FI,V finden sich in der Tabelle 7.2. Es ist darauf hinzuweisen, dass der 
Fall einer Knirschverlegung, d. h. Fugenabstand s = 0 mm, von STEGMAIER (2010) nicht untersucht 
wurde, da diese Verlegequalität im Feld nicht zu erreichen ist. Aus diesem Grund wurde eine kleinst-
mögliche Fugenbreite von 0,5 mm gewählt. Anhand der Tabelle 7.2 ist zu erkennen, dass die verzah-
nende Kraft FI,V bereits durch eine Aufweitung der Fuge von 0,5 mm auf 1,0 mm um 34% reduziert 
wird.  
Tabelle 7.2: Maximale Festigkeit des Steinverbundes in Bezug auf die Fugenbreite auf Basis von STEGMEIER (2010) 
Fugenbreite 
s 
[mm] 
Erforderliche Zugkraft 
FP 
[kN] 
Gewichtskraft Stein  
FG 
[kN] 
Verzahnende Kraft 
FI,V 
[kN] 
Zugkraft/Steingewicht 
VFI,V_FG 
[-] 
0,5 14,68 0,38 14,30 37,43 
1 9,74 0,38 9,36 24,50 
2 6,37 0,38 5,99 15,68 
3 3,68 0,38 3,30 8,63 
4 2,91 0,38 2,53 6,62 
 
7.5 Bewertung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A 
7.5.1 Darstellung der Einflussfaktoren 
Infolge der Wellenbelastung gelangen Partikel des Kiesfilters oder des Vorstrands in die Fugen von 
Setzsteindeckwerken. Diese Partikel verkanten sich in den Fugen und erhöhen dadurch die Widerstands-
fähigkeit des Setzsteins gegen Auftrieb. Die durch die Partikel verursachte Kraft wird innerhalb dieser 
Arbeit als verzahnende Kraft infolge Alterung FI,A bezeichnet. Diese Kraft ist dabei von folgenden Fak-
toren abhängig: 
• Fugenform, 
• Fließgeschwindigkeiten in den Setzsteinfugen, 
• Körnung des Filtermaterials, 
• Druckfestigkeit des Filtermaterials und  
• Dauer der Belastung. 
Die unterschiedliche Ausprägung des Partikeleintrags in die Setzsteinfugen ist in Abbildung 7.6 darge-
stellt. Im linken Teil der Abbildung sind die mit Sand und Kies versetzten Fugen des Standard Verkalit-
Deckwerksteins nach Durchführung des Ausziehversuchs dargestellt. Im Vorfeld des Ausziehversuchs 
wurde das Deckwerk infolge von drei aufeinander folgenden Modellphasen über einen Zeitraum von 
56,02 h mit Wellen belastet (vgl. Tabelle 7.5). Bereits nach diesem vergleichsweise kurzen Belastungs-
zeitraum ist bereits ein deutlicher Partikeleintrag in die Fugen zu erkennen. Der rechte Teil der Abbil-
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dung zeigt ein Standard Verkalit-Deckwerk etwa ein Jahr nach Fertigstellung. Bereits zu diesem Zeit-
punkt sind die Fugen begrünt, weshalb davon auszugehen ist, dass eine nahezu vollständige Verfüllung 
der Fugen mit Partikeln stattgefunden hat.  
 
Abbildung 7.6: Links: Partikeleintrag in die Setzsteinfugen nach Abschluss der Modellphase; rechts: Begrünung der Fu-
gen mit zunehmender Alterung des Deckwerks (BERDING BETON GMBH, 2010) 
7.5.2 Vorstellung der Ausziehversuche am GWK 
7.5.2.1 Versuchsbeschreibung 
Mit dem Ziel, einen Referenzwert für die notwendige Auftriebskraft FL zu erhalten, wurden Auszieh-
versuche innerhalb der experimentellen Untersuchungen am GWK durchgeführt. Wie bereits in Kapitel 
6.2.3 dargestellt, wurden die Ausziehversuche durchgeführt, sobald der Ablaufplan (vgl. Tabelle 6.2) 
einen Umbau der Deckschicht des Modellabschnitts 1 bzw. 2 vorsah. Dementsprechend wurde das 
Deckwerk im Vorfeld der Ausziehversuche mit dem im Kapitel 6.2.4 dargestellten Versuchsprogramm 
mindestens einmal vollständig belastet. 
Im Zuge der Vorbereitungen der Ausziehversuche wurde zunächst das Wasser aus dem GWK abgelas-
sen und im Anschluss drei ausgewählte Setzsteine mit Schwerlastdübeln versehen. Die Position der 
ausgewählten Setzsteine ist in der Abbildung 7.7 dargestellt. Die Festlegung auf die einzelnen Positio-
nen erfolgte unter dem Aspekt, jeweils einen Setzstein aus dem Bereich des maximalen Wellenablaufs, 
(Stein - 19 N) aus dem Druckschlagbereich (Stein - 28 N) und aus dem relativ geringbelasteten Wellen-
auflaufbereich (Stein – 51 O) auszuziehen. Die auf diese Weise festgelegte Positionierung wurde für 
alle Ausziehversuche übernommen, um auf diese Weise eine Vergleichbarkeit zwischen den Auszieh-
versuchen der einzelnen Modellphasen zu garantieren.  
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Abbildung 7.7: Übersicht über die Position der Ausziehversuche innerhalb der experimentellen Untersuchungen am GWK 
In den ausgewählten Setzstein wurde mit Hilfe eines Schwerlastdübels eine Ösenschraube fixiert. An 
die Öse wurde ein Stahlseil befestigt, das mit Hilfe des Hallenkrans auf Spannung gebracht wurde. Be-
sondere Aufmerksamkeit wurde dabei auf die orthogonale Zugrichtung im Bezug zur Deichböschung 
gelegt, die durch die Feinpositionierung des Hallenkrans realisiert werden konnte.  
Zwischen der Ösenschraube und dem Hallenkran wurde des Weiteren eine Kraftmesszelle des Typs 
U2A\5 t der Firma HBM installiert, mit deren Hilfe die Kraft detektiert werden konnte. Die verwendete 
Kraftmesszelle verfügt über eine Nennlast von 5 Tonnen bei einer Messgenauigkeit von ± 2 %. Die 
während der Ausziehversuche auftretende Belastungssituation des Einzelsteins ist unter Vernachlässi-
gung der Reibungskräfte in Abbildung 7.8 dargestellt. 
 
Abbildung 7.8: Belastungssituation des Einzelsteins während der Ausziehversuche am GWK 
Der zeitliche Ablauf eines Ausziehversuchs ist in der Abbildung 7.9 dargestellt. 
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Abbildung 7.9: Beispielhafter Ablauf eines Ausziehversuchs innerhalb der experimentellen Untersuchungen am GWK 
7.5.2.2 Maßstabs-und Modelleffekte 
Die Ergebnisse der Ausziehversuche wurden weder durch Modelleffekte noch durch Maßstabseffekte 
beeinflusst. Maßstabseffekte wurden bereits im Vorfeld durch die Festlegung auf den Modellmaßstab 
1:1 ausgeschlossen. An dieser Stelle wird auf das Kapitel 6.2.5 verwiesen, in dem der Nachweis geführt 
wird, dass aufgrund der gewählten Randbedingungen Modelleffekte sowohl während der Untersuchun-
gen zur Bestimmung der Widerstandsfähigkeit gegen Wellenangriff als auch bei den nachgeschalteten 
Ausziehversuchen die Ergebnisse nicht beeinflussen konnten. 
7.5.3 Darstellung der Versuchsergebnisse 
Infolge des Kräftegleichgewichts ergibt sich die verzahnende Kraft infolge Alterung FI,A zu: 
VIGPAI FFFF ,, cos −⋅−= α  (7.7) 
Die Ergebnisse der Ausziehversuche sowie der Anteil der widerstehenden Kraftkomponenten sind in 
Tabelle 7.3 dargestellt. An dieser Stelle ist anzumerken, dass am Standardstein nach DIN EN 1338 
Ausziehversuche vorgenommen worden sind, obwohl die mit diesem Setzstein ausgelegte Deichstrecke 
nach Ablauf des Versuchs JONSWAP 7 (Hnom= 0,8 m; Tnom= 3,58 s) massive Verformungen aufzeigte, 
die als Versagen des Deckwerks gewertet werden mussten. 
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Wie anhand der Tabelle 7.3 zu erkennen ist, wirken beim Pflasterstein nach DIN EN 1138 aufgrund des 
fehlenden Nut-Feder-Systems nur die verzahnende Kraft infolge Alterung und die anteilige Gewichts-
kraft des Steins gegen die Ausziehkraft FP. Für Steintypen der Verkalit-Deckwerksteinserie konnte 
hingegen der im Kapitel 7.4 ermittelte Betrag der verzahnenden Kraft FI,V von 2,53 kN für einen Fugen-
abstand von 4 mm angesetzt werden. Wie in GIER ET. AL (2012A) dargestellt, wurden die Deckwerk-
steine der Verkalit-Deckwerksteinserie in den experimentellen Untersuchungen mit diesem Fugenab-
stand verlegt, der zugleich auch dem Fugenabstand im Feld entspricht. Obwohl die im Kapitel 7.4 
dargestellten Laboruntersuchungen allein am Standard Verkalit-Deckwerkstein durchgeführt wurden, 
kann der ermittelte Betrag auf jeden Setzsteintyp der Verkalit-Deckwerksteinserie übertragen werden, 
da die Abmessung des Nut-Feder-System jeweils identisch ist.  
Unabhängig von den Einzelkräften sind die in Tabelle 7.3 aufgelisteten, erforderlichen Ausziehkräfte 
für das Herauslösen eines einzelnen Setzsteins aus dem unbelasteten Wellenauflaufbereich, dem Mittel-
wert aus dem belasteten Wellenablauf- und dem Druckschlagbereich sowie dem Maximalwert aller Aus-
ziehversuche in Abbildung 7.10 dargestellt.  
 
Abbildung 7.10: Erforderliche Ausziehkräfte in den Modellphasen 1 bis 3 der GWK-Untersuchungen 
Anhand der Abbildung 7.10 ist zu erkennen, dass die notwendigen Ausziehkräfte im belasteten Bereich 
stets höher sind als im unbelasteten Wellenauflaufbereich. Selbst der nichtverzahnte Pflasterstein nach 
DIN EN 1338 weist im belasteten Bereich einen Mittelwert von 9,54 kN auf. Dieser Wert entspricht 
dem 28,0-fachen der anteiligen Gewichtskraft FG,N. Dagegen ist die Ausziehkraft des Pflastersteins nach 
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DIN EN 1338 im unbelasteten Bereich mit 2,56 kN deutlich geringer, entspricht aber immer noch etwa 
dem 7,5-fachen dessen anteiliger Gewichtskraft FG,N, bzw. der verzahnenden Kraft infolge des Nut-
Feder-Systems der Verkalit-Deckwerksteine bei dem vorliegenden Fugenabstand von 4 mm.  
Mit dem Ziel, einen Überblick über die Zusammensetzung der einzelnen Kraftanteile zu vermitteln, sind 
diese in der Abbildung 7.11 beispielhaft für den stark belasteten Wellenablaufbereich dargestellt.  
 
Abbildung 7.11: Zusammensetzung der Kraftanteile der ausgezogenen Steine aus dem Wellenablaufbereich aus den Aus-
ziehversuchen am GWK 
Über alle getesteten Setzsteine hinweg ist zu erkennen, dass die Überwindung der anteiligen Gewichts-
kraft des Einzelsteins nur einen minimalen Anteil an der notwendigen Zugkraft FP ausmacht. Selbst die 
verzahnende Kraft FI,V infolge des Nut-Feder-Systems ist im Vergleich zu der verzahnenden Kraft in-
folge Alterung FI,A gering. Aufgrund der großen Bedeutung gilt es nachfolgend, die Kräfte infolge Al-
terung FI,A und deren Einflussfaktoren näher zu untersuchen. 
7.5.4 Auswirkungen der Einflussfaktoren 
7.5.4.1 Allgemein 
In Abbildung 7.12 sind die in der Tabelle 7.3 hinterlegten Verzahnungskräfte infolge Alterung FI,A in 
Abhängigkeit der Position auf dem Deckwerk für die im GWK getesteten Setzsteine dargestellt. Auf 
Basis dieser Abbildung werden im Folgenden die Auswirkungen der Einflussfaktoren beschrieben. 
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Grundvoraussetzung für die korrekten Aussagen zu den Auswirkungen ist der Abgleich der Randbedin-
gungen, unter denen die Versuchsergebnisse ermittelt wurden.  
 
Abbildung 7.12: Vergleich der verzahnenden Kräfte infolge Alterung FI,A   
Die baulichen Randbedingungen, mit denen die einzelnen Setzsteine getestet wurden, sind hierzu in 
Tabelle 7.4 dargestellt. Die in der Tabelle mit A gekennzeichnete Fugenform des Pflastersteins nach 
DIN EN 1138 ist eine senkrecht zur Böschung ausgerichtete Fuge. Mit B ist das geschlossene Nut-
Feder-System des Standard Verkalit-Deckwerksteins und des haufwerksporigen Verkalit-Deckwerk-
steins gekennzeichnet (vgl. Abbildung 5.1). Die Fugenform C steht stellvertretend für das rillierte Nut-
Feder-System des modifizierten Verkalit®-Deckwerksteins. Um einen Austrag des Filters über die ril-
lierte Feder zu vermeiden, musste im Gegensatz zu den im Vorfeld getesteten Setzsteintypen ein Filter 
mit einer Körnung zwischen 116 und 32 mm verwendet werden.  
Tabelle 7.4: Bauliche Randbedingungen der getesteten Setzsteintypen im GWK  
Setzsteintyp 
[-] 
Einsatz Modellphasen 
[-] 
Fugenform 
[-] 
Filtermaterial 
[-] 
Körnung 
[mm] 
Pflasterstein nach DIN EN 1138  1 A Kalksplitt 2 bis 16 
Standard Verkalit®-Deckwerkstein 1,2,3 B Kalksplitt 2 bis 16 
Haufwerksporiger Verkalit®-Deckwerkstein 2 B Kalksplitt 2 bis 16 
Modifizierter Verkalit®-Deckwerkstein 3 C Kalksplitt 16 bis 32 
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In Tabelle 7.5 sind die Randbedingungen infolge der vorangegangenen Wellenbelastung dargestellt. 
Gemäß den Planungen wurden am Standard Verkalit®-Deckwerkstein erst nach Abschluss der Modell-
phase 3 die Ausziehversuche vorgenommen. Im Gegensatz dazu wurden am Deckwerkstein nach DIN 
EN 1138 am haufwerksporigen und am modifizierten Verkalit®-Deckwerkstein bereits nach Abschluss 
einer einzelnen Modellphase die Ausziehversuche durchgeführt. 
Tabelle 7.5: Dauer der Belastung der getesteten Setzsteine innerhalb der experimentellen Untersuchungen am GWK 
Setzsteintyp 
[-] 
Einsatz Modellphasen 
[-] 
Anzahl Wellen 
[-] 
Belastungsdauer 
[h] 
Pflasterstein nach DIN EN 1138  1 7161 7,83 
Standard Verkalit®-Deckwerkstein 1,2,3 44002 56,04 
Haufwerksporiger Verkalit®-Deckwerkstein 2 19081 24,78 
Modifizierter Verkalit®-Deckwerkstein 3 17760 23,43 
Aussagen zu den Auswirkungen der einzelnen Einflussfaktoren sind grundsätzlich nur möglich, wenn 
mindestens zwei Messergebnisse vorliegen, die sich im Hinblick auf den zu untersuchenden Einfluss-
faktor unterscheiden, jedoch sich hinsichtlich der drei übrigen Einflussfaktoren gleichen. Infolgedessen 
können im Folgenden nur die Auswirkungen der Fließgeschwindigkeit in der Fuge und der Dauer der 
Belastung bewertet werden. Aussagen bezüglich der Auswirkungen der Fließgeschwindigkeiten sind 
möglich, da hierfür jeweils die Messergebnisse im Wellenablauf-, im Druckschlag- und im Wellenauf-
laufbereich eines jeden getesteten Setzsteins verwendet werden können. Aussagen bezüglich der Dauer 
der Belastung sind ebenfalls möglich, da, wie anhand der Tabelle 7.4 in Verbindung mit der Tabelle 7.5 
zu erkennen ist, die Ausziehversuche des Standard Verkalit®-Deckwerksteins und die des haufwerkspo-
rigen Verkalit®-Deckwerksteins sich allein im Hinblick auf die Belastungsdauer unterscheiden. Aussa-
gen bezüglich des Einflusses der Fugenform, der Körnung des Filtermaterials sowie der Druckfestigkeit 
können dagegen nicht erfolgen. 
7.5.4.2 Auswirkung der Fließgeschwindigkeit 
Anhand der Abbildung 7.12 ist zu erkennen, dass die höchsten Verzahnungskräfte infolge Alterung FI,A 
stets im stark belasteten Wellenablauf- und Druckschlagbereich auftreten. Die Verzahnungskräfte in-
folge Alterung FI,A im unbelasteten Wellenauflaufbereich sind stets kleiner. Dieses Erscheinungsbild 
tritt bei jedem getesteten Setzsteintyp auf. Die Ursache hierfür liegt in den positionsabhängigen Fließ-
geschwindigkeiten in den Setzsteinfugen. Im unbelasteten Bereich werden die Fugen aufgrund des ge-
ringen Druckunterschieds zwischen der Deck- und Filterschicht mit einer relativ geringen Fließge-
schwindigkeit durchflossen. Auf diese Weise werden nur Partikel geringer Größe in die Fugen 
eingeschwemmt und die dadurch aufkommende verzahnende Kraft infolge Alterung FI,A ist noch nicht 
vollends ausgeprägt. Im Gegensatz dazu werden die Fugen im stark belasteten Wellenablauf- und 
Druckschlagbereich aufgrund der erheblichen Druckunterschiede mit hohen Fließgeschwindigkeiten be-
aufschlagt. Diese hohen Fließgeschwindigkeiten können nicht zuletzt anhand des linken Teils der Ab-
bildung 7.13 nachvollzogen werden. Diese Aufnahme zeigt die Situation des Deckwerks kurz vor Er-
reichen des maximalen Wellenablaufs. Es ist zu erahnen, dass im unteren Deckwerksbereich die Fugen 
aufgrund des zunehmenden Druckunterschieds zwischen Deck- und Filterschicht mit höheren Fließge-
schwindigkeiten durchflossen werden als die Fugen im unbelasteten Bereich des Deckwerks. Kennzei-
chen für diesen Sachverhalt ist das langsame Ausströmen aus den Fugen im unbelasteten Bereich und 
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der nahezu schießende Ausfluss im Bereich des maximalen Wellenablaufs. Aufgrund dieser hohen 
Fließgeschwindigkeiten in den Fugen und den damit verbundenen Schleppspannungen können größere 
Partikel in die Fugen geraten und sich verkeilen, wodurch die verzahnende Kraft infolge Alterung FI,A 
im Vergleich zum unbelasteten Bereich deutlich zunimmt. Im rechten Teil der Abbildung 7.13 sind bei-
spielhaft die Standard Verkalit-Deckwerksteine aus dem belasteten Druckschlagbereich nach Ab-
schluss der Modellphase 3 dargestellt. Der deutliche Partikeleintrag im Bereich der Steinnut ist zu er-
kennen. Die Vermutung, dass größere Fließgeschwindigkeiten in den Setzsteinfugen höhere 
verzahnende Kräfte infolge Alterung verursachen, bestätigt sich durch den Vergleich der in der Abbil-
dung 7.12 dargestellten Messergebnisse. 
 
Abbildung 7.13: Links: Entwässerungsprozess über die Deckwerksfugen während des Wellenablaufs; rechts: einge-
schwemmte Partikel in die Setzsteinfuge 
7.5.4.3 Auswirkung der Belastungsdauer 
Die folgenden Aussagen zur Auswirkung der Belastungsdauer auf die verzahnende Kraft infolge Alte-
rung FI,A stützen sich auf den Vergleich der Messergebnisse des Standard Verkalit®-Deckwerksteins und 
des haufwerksporigen Deckwerksteins. Die Ausziehversuche am haufwerksporigen Verkalit®-Deck-
werkstein fanden nach Abschluss der Modellphase 2 statt. Zu diesem Zeitpunkt wurde dieser Setzstein-
typ mit 19081 Wellen über einer Dauer von 24,78 h belastet (vgl. Tabelle 7.5). Im Gegensatz dazu wur-
den am Standard Verkalit®-Deckwerkstein die Ausziehversuche erst nach Abschluss der Modellphase 3 
durchgeführt. Bis zu diesem Zeitpunkt wurde dieser Setzsteintyp bereits mit 44002 Wellen über eine 
Dauer von 56,04 h belastet. Für das Einschwemmen von Partikeln in die Fugen stand somit ein um 
31,26 h längerer Zeitraum zur Verfügung. Die Vermutung, dass eine längere Belastungsdauer höhere 
verzahnende Kräfte infolge Alterung verursacht, bestätigt sich durch den Vergleich der in der Abbil-
dung 7.12 dargestellten Messergebnisse.   
7.6 Reduzierung der verzahnenden Kräfte zur Bestimmung eines äquivalenten Auftriebs 
Die Verwendung der innerhalb der Ausziehversuche ermittelten Kräfte als Referenzwert für eine durch 
Wellenangriff zustande kommende kritische Auftriebsbelastung ist nicht direkt möglich, da hierdurch 
die Widerstandsfähigkeit des Deckwerks überschätzt wird. Die Ursachen hierfür werden im Folgenden 
dargestellt. 
In den Ausziehversuchen unter Laborbedingungen ermittelte STEGMAIER (2010) neben den eigentlichen 
Ausziehkräften die Bewegungen der Decksteine im Umfeld des auszuziehenden Setzsteins. Für den Fu-
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genabstand von 4 mm wurde nachgewiesen, dass sechs Setzsteine im Umfeld des auszuziehenden Deck-
werkssteins während des Versuchs in Bewegung geraten. Diese Beobachtung stimmt insofern mit dem 
Ergebnis des Ausziehversuchs überein, als dass der Wert der ermittelten Ausziehkraft dem 6,62 -fachen 
des Eigengewichts des Standard Verkalit®-Deckwerksteins entspricht (vgl. Tabelle 7.2). 
In Abbildung 7.14 sind die Ergebnisse von STEGMAIER (2010) auf ein verlegtes Deckwerk projiziert. 
Zusätzlich sind zwei Schnitte durch das Deckwerk dargestellt, die die Lastsituation während des Wel-
lenangriffs vereinfacht darstellen.  
Der Schnitt B-B zeigt dabei die Lastsituation während des Wellenangriffs quer zur Böschungsneigung. 
Die Auftriebsbelastung quer zu Böschungsneigung ist im Fall des senkrecht auf die Böschung wirken-
den Wellenangriffs konstant. Im Gegensatz zu den Beobachtungen während der Ausziehversuche kön-
nen daher die benachbarten Steine nicht zur Erhöhung der Widerstandsfähigkeit des Deckwerks beitra-
gen. 
Der Schnitt A-A zeigt die Lastsituation während des Wellenangriffs längs der Böschungsneigung. Die 
Auftriebsspannung wirkt nicht punktuell, sondern nimmt wie in der Abbildung 7.14 dargestellt, bei-
spielsweise konstant ab. Aus diesem Grund trägt somit der böschungsaufwärts gelegene Setzstein nur 
anteilig zur Erhöhung der Widerstandsfähigkeit des Deckwerks bei. Im Gegensatz dazu wird der Beitrag 
zur Erhöhung des Widerstands durch den unterhalb liegenden Stein nicht zwangsläufig reduziert. Beim 
Lastfall des maximalen Wellenablaufs kann auf diesen Stein die Höhe der einlaufenden Wellenfront 
wirken und den Widerstand somit über die Eigengewichtskraft hinaus erhöhen. Beim Lastfall des 
Druckschlags hingegen ist ebenfalls mit einer Reduzierung des Widerstands infolge einer Auftriebs-
spannung zu rechnen, da diese zu allen Seiten wirkt (vgl. Abbildung 3.12). Diese Fallunterscheidung 
kann innerhalb dieser Arbeit jedoch nicht näher verfolgt werden, weshalb im Weiteren von einem redu-
zierten Beitrag zur Widerstandsfähigkeit des Deckwerks durch den ober- und unterhalb liegenden Setz-
stein ausgegangen wird.  
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Abbildung 7.14: Beeinflusste Steine infolge der Ausziehversuche bei einem Fugenabstand von 4 mm 
Aufgrund der Überwertung der ermittelten Ausziehkraft als Referenzwert für die kritische Auftriebs-
kraft besteht die Notwendigkeit, die ermittelte Ausziehkraft unter Berücksichtigung der vorgestellten 
Lastsituationen während des Wellenangriffs zu reduzieren. Grundvoraussetzung hierfür ist die Wahl 
eines geeigneten Lastverteilungsmodells zur Wiedergabe der Situation während des Ausziehversuchs 
und die anschließende Bestimmung der auf einen Deckwerkstein anteilig wirkenden Auftriebskraft. 
Aufgrund der während der Ausziehversuche zu beobachtenden Verformungen der Deckschicht (vgl. 
Abbildung 7.9) wird die Lastverteilung anhand eines Kegels parametrisiert. Die räumliche Beschrän-
kung dieser Lastverteilung ist in Abbildung 7.15 dargestellt. 
 
Abbildung 7.15: Parametrisierung der Lastverteilung 
Wie anhand der Abbildung 7.15 zu erkennen ist, wird durch die gewählte kegelförmige Lastverteilung 
die durch STEGMAIER (2010) bestimmte Einflussfläche leicht unterschätzt, jedoch bildet diese Form 
aufgrund des Belastungsmaximums im Mittelpunkt des auszuziehenden Steins sowie der konstant ab-
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fallenden Belastung zu den Seiten die Lastsituation während der Ausziehversuche gut ab. Die erforder-
liche Zugkraft entspricht dem Volumen des Kegels und ist in den Ausziehversuchen ermittelt worden. 
Die unbekannte maximale Zugspannung PA, max lässt sich daher folgendermaßen berechnen: 
2max,
3
V
P
A
r
F
P
⋅
⋅
=
pi
 (7.8) 
mit: 
rV = Radius der Einflussfläche [-] 
PA,max = maximale Zugspannung [N/m²] 
Der Radius rV der Fläche der sechs beeinflussten Setzsteine ergibt sich im Fall quadratischer Setzsteine 
(LS = BS) zu: 
SV Lr ⋅= 5,1  (7.9) 
Ausgehend von dieser kegelförmigen Lastverteilung kann aus dem bestehenden Kegel die Lastvertei-
lung für den auszuziehenden Deckwerkstein ausgeschnitten werden. Die Auftriebskraft entspricht dem 
Volumen der beiden sich aus dem Schnitt ergebenden Körper (vgl. Abbildung 7.16). 
 
Abbildung 7.16: Auszugkraft auf den Einzelstein 
Die Auszugkraft des Einzelstein FP,E bestimmt sich somit zu: 
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(7.10) 
Wobei der Radius der Einflussfläche des Einzelsteins sich folgendermaßen berechnet: 
( ) ( )22 5,05,0 SSS LLr ⋅+⋅=  (7.11) 
 
Der äquivalente Auftriebsdruck Фeq, der notwendig ist, um den Setzstein infolge Wellenangriff aus dem 
Verbund zu drücken, berechnet sich zu:  
gA
F
WS
EP
eq
⋅⋅
=
ρ
φ ,
 (7.12) 
In Tabelle 7.6 sind die reduzierten Auszugkräfte des Standard Verkalit®-Deckwerksteins für die durch-
geführten Ausziehversuche, zusammen mit dem sich daraus ergebenden äquivalenten Auftriebsdruck 
Фeq, dargestellt. 
Tabelle 7.6: Reduzierte Auszugkraft des Standard Verkalit®-Deckwerksteins 180 mm  
Ort 
 
 
[-] 
Position 
 
 
[-] 
Erforderliche 
Zugkraft  
FP 
[kN] 
Reduzierte  
Zugkraft  
FP,E 
[kN] 
Äquivalenter  
Auftriebsdruck 
Фeq 
[m] 
Labor (s= 4 mm) - 2,93 1,34 kN 1,52 
GWK Auflauf 37,02 16,92 19,17 
 Druck 49,90 22,81 25,84 
 Ablauf 43,98 20,11 22,17 
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8. Stabilität verzahnter Deckwerke 
8.1 Entwicklung eines semi-empirischen Bemessungsansatzes 
Die Voraussetzung für die Entwicklung eines semi-empirischen Bemessungsansatzes ist die Kenntnis 
der Belastung φW und der Widerstandsfähigkeit φSt des verzahnten Deckwerksteins. Darauf aufbauend 
kann der Grenzzustand der Stabilität folgendermaßen formuliert werden: 
StW φφ =  (8.1) 
Die Erfassung der Belastung des Deckwerks erfolgte auf Grundlage der Modellversuche am GWK im 
Kapitel 7. Auf Basis der Messdaten konnte eine empirische Ausgleichskurve zwischen der Druckhöhe 
φW2% infolge des Wellenablaufs und dem Produkt aus Wellenhöhe HS und Wellenlänge L0 für den vor-
liegenden Deckwerksaufbau ermittelt werden (vgl. Gleichung (6.12)). Im Gegensatz zum Wellenablauf 
konnte infolge des Druckschlags keine wesentliche Belastung der Deckschicht ausgemacht werden, 
weshalb nur der Druckunterschied infolge des Wellenablaufs die maßgebende Belastung darstellt.  
Die Erfassung der Widerstandsfähigkeit des verzahnten Einzelelements erfolgte im Kapitel 7. Wie mit 
Hilfe der Abbildung 8.1 nachvollzogen werden kann, wurden hierbei die an der Widerstandsfähigkeit 
des Deckwerksteins beteiligten Kraftkomponenten getrennt voneinander untersucht und deren Größe 
entweder analytisch oder mittels Ausziehversuchen bestimmt. Auf Basis dieser Ergebnisse konnte unter 
der Verwendung eines geeigneten Reduzierungsansatzes ein äquivalenter Auftriebsdruck φeq ermittelt 
werden. Dieser äquivalente Auftriebsdruck stellt einen Referenzdruck dar, der notwendig ist, um im 
Lastfall Wellenangriff einen Einzelstein aus dem Verbund zu pressen.  
 
Abbildung 8.1: Vorgehensweise zur Ermittlung des semi-empirischen Bemessungsansatzes  
 
110  Stabilität verzahnter Deckwerke 
Vor diesem Hintergrund kann die Gleichung(8.1) für den Versagensmechanismus Auftriebsbelastung 
infolge Wellenablauf folgendermaßen angepasst werden:  
eqW φφ =%2  (8.2) 
Unter Verwendung der Gleichung (6.12) zur Erfassung der Belastung kann die Gleichung (8.2) durch 
Umformungsprozesse auf folgende Form gebracht werden:  
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Mit dem Ziel, die Vergleichbarkeit zu den existierenden Bemessungsansätzen sicherzustellen 
(z. B. KLEIN BRETELER & BEZUIJEN, 1991), bietet es sich an, die Grenzzustandsgleichung (8.3) auf eine 
derartige Weise anzupassen, dass die dimensionslose Stabilitätskennzahl HS/∆DS in Abhängigkeit des 
Brecherparameters ξop darstellbar ist. Dies ist möglich, indem zunächst das Produkt aus Wellenhöhe HS 
und Wellenlänge L0 gemäß der angepassten Grenzzustandsgleichung (8.3) ermittelt wird. Unter Beach-
tung dieses Produkts kann bei der Vorgabe einer einzelnen Wellenhöhe HS die jeweils zugehörige Wel-
lenlänge L0 und in Konsequenz dazu der zugehörige Brecherparameter ξop ermittelt werden. Gleichzeitig 
ist es auf diese Weise ebenfalls möglich, die jeweils zugehörigen Stabilitätskennzahlen HS/∆DS zu be-
rechnen (vgl. Abbildung 8.1). Infolge dieser Bearbeitungsprozesse ist es möglich, die Grenzzustands-
gleichung in Abhängigkeit der Stabilitätskennzahlen HS/∆DS und des Brecherparameters ξop graphisch 
darzustellen. Diese im Folgenden als Bemessungskurve bezeichnete graphische Darstellung ist in der 
Abbildung 8.2 beispielhaft wiederzufinden. Anzumerken ist, dass bei der Ermittlung des Brecherpara-
meters ξop eine zusätzliche Überprüfung hinsichtlich der Einhaltung der Wellenbrechkriterien zu erfol-
gen hat (vgl. Kapitel 3.2.2), um sicherzustellen, dass die Grenzsteilheit bei den erzeugten Kombinatio-
nen aus Wellenhöhe und Wellenlänge Einhaltung findet. 
Da die erstellte Bemessungskurve auf dem Kräftegleichgewicht fußt, ist davon auszugehen, dass Wel-
len, deren Datenpunkt unterhalb der Bemessungskurve liegen, nicht in der Lage sind, die Stabilität des 
Deckwerks zu gefährden. Liegt der Datenpunkt der Welle hingegen über der Bemessungskurve, muss 
vom Versagen des Deckwerksystems ausgegangen werden.  
Die Analyse der Bemessungskurve hat gezeigt, dass die Widerstandsfähigkeit verzahnter Deckwerk-
steine, in Anlehnung an den Bemessungsansatz von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991), folgende 
Form annimmt:  
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Der Strukturparameter b, der laut PILARCZYK (1998) die Wechselwirkung zwischen der einlaufenden 
Welle und der Oberfläche der Deckschicht berücksichtigt (vgl. Kapitel 4.3.4), beträgt im vorliegenden 
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Fall 1,0. In den Ausführungen von PILARCZYK (1998) wird dieser Wert ursprünglich mit glatten, un-
durchlässigen Deckschichten in Verbindung gebracht. Dies ist insofern auffällig, als dass verzahnte 
Setzsteine aufgrund der Fugen und dem sich daraus ergebenden Öffnungsverhältnis nicht der Gruppe 
der undurchlässigen Setzsteine zuzuordnen sind. 
Der Stabilitätsfaktor FV ist im Gegensatz zum Ansatz von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) kein 
reiner Blackbox-Faktor, sondern kann folgendermaßen ermittelt werden:  
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Abbildung 8.2: Darstellung des berechneten Widerstands in Abhängigkeit der Stabilitätskennzahlen HS/∆DS dem Bre-
cherparameter ξop  
8.2 Verifikation des Bemessungsansatzes anhand der Modelluntersuchungen am GWK 
8.2.1 Allgemein 
Im Folgenden ist zu überprüfen, ob der entwickelte Bemessungsansatz mit den am GWK erhobenen 
Messwerten am Standard Verkalit-Deckwerkstein übereinstimmt. Die Vorgehensweise des Verifikati-
onsprozesses ist hierzu in der Abbildung 8.3 dargestellt. 
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Abbildung 8.3: Vorgehensweise zur Verifikation des semi-empirischen Bemessungsansatzes am Beispiel des Standard 
Verkalit-Deckwerksteins  
Vor dem eigentlichen Verifikationsprozess muss zunächst auf Grundlage des semi-empirischen Bemes-
sungsansatzes (vgl. Gleichung (8.4)) ein auf den Eigenschaften des Standard Verkalit-Deckwerksteins 
abgestimmter Bemessungsansatz ermittelt werden. Während der Ansatz zur Erfassung der Belastung 
Gültigkeit besitzt, da dieser anhand des vorliegenden Deckwerksteins ermittelt worden ist, sind für die 
Bewertung der Widerstandsfähigkeit die Ergebnisse der Ausziehversuche heranzuziehen. Hierbei liegen 
die Ergebnisse vor, die sowohl unter Berücksichtigung als auch unter Vernachlässigung der verzahnten 
Kraft infolge Alterung ermittelt wurden. Dementsprechend ist es möglich, zwei spezifische Bemes-
sungsansätze zu formulieren, deren Anwendbarkeit im Folgenden getrennt voneinander zu überprüfen 
ist. 
Die Verifikation der beiden Bemessungsansätze selbst erfolgt anhand der am GWK erhobenen Messda-
ten unter Berücksichtigung der in Folge der Belastung aufgetretenen Verformungen der Deckschicht. 
Für den Verifikationsprozess sind die Verformungen von essentieller Bedeutung, da auf deren Basis die 
Frage zu klären ist, ob infolge der Wellenbelastung der Grenzzustand der Stabilität erreicht bzw. über-
schritten worden ist. Hierzu wurde im Vorfeld der Modellversuche die in der Tabelle 8.1 aufgelisteten 
Zustandsklassen definiert. Die Festlegung auf die Klassengrenzen wurde vor dem Hintergrund getrof-
fen, ab welchem Zeitpunkt in der Praxis Instandsetzungsmaßnahmen notwendig sind. 
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Tabelle 8.1: Bewertung der aufgetretenen Verformungen 
Zustandsklassen Verformungen Bewertung Aktion 
1 ≤ 5 cm Funktionsfähigkeit - 
2 > 5cm Versagen Instandsetzung 
3 > 18 cm Bruch Instandsetzung 
Aus diesem Grund werden im Folgenden zunächst die Verformungen infolge der Belastung beschrieben 
und darauf aufbauend die Stabilität unter der Zuhilfenahme der Tabelle 8.1 bewertet. Auf dieser Infor-
mation aufbauend erfolgt im Anschluss die Verifikation der beiden Bemessungsansätze anhand der 
Messdaten. 
8.2.2 Bewertung der Verformungen der Deckschicht infolge der Belastung 
8.2.2.1 Chronologische Abfolge der Versuche 
Der Standard Verkalit-Deckwerkstein wurde während der Modellphasen 1 bis 3 im Abschnitt 1 getes-
tet (vgl. Tabelle 6.2). Während dieser Zeit wurde das Deckwerk mit 65 Einzelversuchen gemäß des im 
Kapitel 6.2.4 dargestellten Versuchsprogramms beaufschlagt. Die zeitliche Abfolge der Versuche ist in 
der Tabelle E.2 des Anhangs dargestellt. Ab der Modellphase 2 wurde das Deckwerk zu Beginn und 
zum Ende der einzelnen Modellphasen aufgenommen, um so die aufgetretenen Verformungen zu erfas-
sen. Verformungen der Deckschicht können dabei durch Setzungen und Hebungen sowie durch 
Auf- und Abgleiten der einzelnen Deckwerksteine entstehen. Das zur Positionsbestimmung angewandte 
Messverfahren ist im Anhang F einzusehen.  
8.2.2.2 Darstellung der Verformung infolge der Modellphase 2 
In Abbildung 8.4 sind die Verformungen des Abschnitts 1 infolge der Wellenbelastung der Modell-
phase 2 dargestellt. Anhand der Abbildung 8.4 ist zu erkennen, dass im Bereich der Trennwand, die an 
die Steinreihe I anschloss, Setzungen über die gesamte Deckwerkslänge auftraten. Grund hierfür ist, 
dass im Bereich der Trennwand die Kabelführung der Messinstrumente zusammenlief und es dement-
sprechend nicht möglich war, einen ausreichenden Verdichtungsgrad des Sandkerns im Vorfeld der 
Testreihe zu erreichen, ohne die Funktionsfähigkeit der Messinstrumente zu gefährden. Auch traten im 
Bereich der Druckschlagzone (Steinreihe 21 bis 28) flächige Setzungen mit einem Durchschnittswert 
von 0,6 cm auf. Die größte Setzung mit dem Wert von 1,9 cm wurde am Standard Verkalit®-Deckwerk-
stein 23 H ermittelt. Die Steinreihe 25 wirkte hingegen entgegen des umliegenden Setzungstrends. Dort 
stellten sich geringere Setzungen ein, teilweise wurden sogar Setzsteine angehoben. Im Wellenablauf-
bereich konnten in den Steinreihen 17 bis 21 Hebungen aufgenommen werden, die im Durchschnitt 
0,8 cm betrugen. Die größte Hebung mit 2,6 cm trat beim Standard Verkalit®-Deckwerkstein 17 F auf. 
 
114  Stabilität verzahnter Deckwerke 
 
Abbildung 8.4: Verformungen des Abschnitts 1 infolge der Modellphasen 2 
8.2.2.3 Darstellung der Verformungen infolge der Modellphase 3 
Da sich augenscheinlich nach dem standardmäßigen Versuchsprogramm keine weiteren Verformungen 
im Vergleich zu der Modellphase 2 eingestellt hatten, wurden die Verformungen in der Modellphase 3 
erst im Nachgang des zusätzlichen Versuchsprogramms mit solitären Wellen aufgenommen (vgl. Kapi-
tel 6.2.4).  
Die Entwicklungen der Verformungen nach Abschluss des zusätzlichen Versuchsprogramms sind in der 
Abbildung 8.5 dargestellt. Die Setzungserscheinungen im Bereich der Trennwand setzten sich aufgrund 
der unzureichenden Verdichtungsarbeit im Vergleich zur Modellphase 2 fort. In der Druckschlagzone 
(Steinreihe 23 bis 28) konnten durchschnittliche Setzungen von 0,8 cm aufgenommen werden. Die 
stärkste Setzung trat am Deckwerkstein 24 C mit 1,3 cm auf. Wie auch in der Modellphase 2 wurden 
die Steinreihen 25 und 26 im Gegensatz zu den umliegenden Steinreihen infolge der Belastung weiter 
angehoben. Infolgedessen entsteht in der Abbildung 8.5 eine graphische Lücke zwischen der Steinreihe 
24 und 25. Die mittlere Setzungsdifferenz erhöhte sich durch die Wellenbelastung der Modellphase 3 
von 1,1 cm auf 2,0 cm. Zwischen dem Deckwerkstein 25 G und dem Deckwerkstein 24 H trat die mit 
3,2 cm größte gemessene Setzungsdifferenz auf.  
Anzumerken ist, dass die in der Abbildung 8.5 dargestellte Lücke zwischen den Setzsteinreihen die 
Folge der Überhöhung mit dem Faktor 10 ist. Vor dem Hintergrund der Höhe des Standard Verkalit-
Deckwerksteins von 18 cm tritt somit ein Versatz in der graphischen Darstellung auf, sobald eine Hö-
hendifferenz aufgrund der Verformungen zwischen zwei benachbarten Steinen entsteht, die größer als 
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1,8 cm ist. Tatsächlich verdrehen sich die Steine jedoch nur gegeneinander, so dass dennoch eine gleich-
mäßige Oberfläche erhalten bleibt (vgl. Abbildung 8.7). 
 
Abbildung 8.5: Verformungen des Abschnitts 1 infolge der Modellphasen 3 
Im Bereich des Wellenablaufs verstärkten sich die bereits in der Modellphase 2 gewölbeartigen Hebun-
gen im auftriebsbelasteten Bereich. Diese typischen Hebungen betrugen im Durchschnitt 0,6 cm. Der 
Maximalwert der Hebung von 1,9 cm fand am Stein 18 E statt.  
Die Entwicklung der Verformungen des Abschnitts 1 von Modellphase 1 bis Abschluss der Modellphase 
3 sind im Querschnitt in der Abbildung 8.6 dargestellt. Das für Setzsteindeckwerke typische S-förmige 
Verformungsbild entwickelt sich mit fortlaufender Belastung.  
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Abbildung 8.6: Entwicklung der Verformungen des Abschnitts 1 von Modellphase 1 bis Modellphase 3 
8.2.2.4 Abschließende Bewertung 
Die Verformungen infolge der Modellphasen 1, 2 und 3 können in Anlehnung an die Tabelle 8.1 noch 
nicht als Versagen der Deckschicht gewertet werden. Der Zustand des Deckwerks nach Abschluss der 
Modellphasen ist mit der Klasse 1 zu bewerten und ist demnach voll funktionsfähig. Diese Feststellung 
wird zusätzlich durch das in der Abbildung 8.7 dargestellte Erscheinungsbild der Deckschicht unter-
stützt, welches den Zustand des Deckwerks nach Abschluss des Versuchsprogramms mit solitären Wel-
len der Modellphase 3 zeigt.  
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Abbildung 8.7: Links: Darstellung des Fugenbilds des Abschnitts 1 nach Abschluss der Modellphase 3; rechts: Detailauf-
nahme des Wellenablaufbereichs 
8.2.3 Verifikation unter Vernachlässigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A 
Unter Vernachlässigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A beträgt der äquivalente Auftriebs-
drucks φeq für den Standard Verkalit-Deckwerkstein bei einem Fugenabstand s von 4 mm 1,52 m (vgl. 
Tabelle 7.6). Dieser äquivalente Auftriebsdruck wurde auf Basis von Ausziehversuchen und unter Ver-
wendung des Reduzierungsansatzes in Kapitel 7 bestimmt. Unter Beachtung dieses äquivalenten Auf-
triebsdrucks φeq bestimmt sich der Stabilitätsfaktor FV auf Basis der Gleichung (8.5) zu 12,77. Die Be-
messungskurve auf Basis der Gleichung (8.4) stellt sich somit folgendermaßen dar: 
0,177,12 −⋅=
⋅∆ opS
S
D
H ξ
 (8.6) 
In der Abbildung 8.8 ist die Bemessungskurve zusammen mit den Messwerten der Versuche am GWK 
dargestellt. Anhand der Abbildung ist ersichtlich, dass der empirische Bemessungsansatz insofern kor-
rekt ist, als dass dieser von der Stabilität der Deckschicht infolge der aufgebrachten Belastung ausgeht. 
Diese Aussage stimmt mit der vorangegangenen Bewertung der Stabilität anhand der Verformungen 
überein. Wie weiterhin anhand Abbildung 8.8 zu erkennen ist, wurde die Stabilität des Deckwerksys-
tems allein durch das Wellenspektrum JONSWAP 4 gefährdet, das sowohl in der Modellphase 2 als 
auch in der Modellphase 3 getestet wurde. Alle Datenpunkte der weiteren Versuche liegen im Bereich 
unterhalb der Bemessungskurve. Aufgrund der Stabilität des Systems über den gesamten Versuchszeit-
raum am GWK kann der Bemessungsansatz bezüglich der Prognosequalität des Versagens nicht beur-
teilt werden.  
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Abbildung 8.8: Stabilitätskennzahlen HS/∆DS in Abhängigkeit zum Brecherparameter ξop unter Berücksichtigung des Wi-
derstands infolge des Nut-Feder-Systems  
8.2.4 Verifikation unter Beachtung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A 
Die Widerstandsfähigkeit des Standard Verkalit-Deckwerksteins unter Beachtung der verzahnenden 
Kraft infolge Alterung FI,A wurde, wie bereits im Kapitel 7.5 dargelegt, mit Hilfe von Ausziehversuchen 
bestimmt. Der äquivalente Auftriebsdruck φeq im Wellenablaufbereich beträgt 22,17 m, im Druck-
schlagbereich 25,84 m und im Wellenauflaufbereich 19,17 m. Somit ist der äquivalente Auftriebsdruck 
infolge der Berücksichtigung der Kraft infolge Alterung im Durchschnitt um den Faktor 15 höher als 
der äquivalente Auftriebsdruck unter Vernachlässigung dieser Kraft (vgl. Tabelle 7.6).  
Für den Fall, dass der äquivalente Auftriebsdruck im Wellenablaufbereich stellvertretend für die Stabi-
litätsuntersuchungen verwendet wird, ergibt sich der Stabilitätsfaktor FV auf Basis der Gleichung (8.5) 
zu 6·1011 und das Produkt aus Wellenhöhe und Wellenlänge auf Basis der Gleichung (8.3) zu 
1,4·1020
 
m². Vor dem Hintergrund der unrealistischen Wellenparameterkombinationen, die für das Er-
reichen dieses Produktwerts notwendig sind, und der enormen Ausziehkräfte, die innerhalb der Aus-
ziehversuche am GWK aufgenommen wurden, ist davon auszugehen, dass das Versagen des Einzelele-
ments infolge Auftrieb ab einer bestimmten Liegezeit des Deckwerks nicht länger den maßgebenden 
Versagensmechanismus darstellt. Aufgrund wiederkehrender Ein- und Ausströmungsprozesse und des 
damit verbundenen Einschwemmens von Partikeln in die Setzsteinfugen entwickeln sich enorme ver-
zahnende Kräfte infolge Alterung, die durch welleninduzierte Auftriebskräfte kaum zu überwinden sind. 
Vor dem Hintergrund dieser ermittelten Widerstandsfähigkeit ist vielmehr zu vermuten, dass ab einer 
bestimmten Ausprägung der verzahnenden Kraft infolge Alterung andere Versagensmechanismen, wie 
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beispielsweise die Verflüssigung des Sandkerns oder die Instabilität des Filtermaterials, maßgebend für 
das Versagen von verzahnten Setzsteindeckwerken sind.  
8.3 Verifikation des Bemessungsansatzes anhand der Untersuchungen am DeltaFlume 
8.3.1 Allgemein 
Neben den Stabilitätsuntersuchungen am GWK wurden am DeltaFlume weitere Stabilitätsuntersuchun-
gen zu verzahnten Deckwerksteinen vorgenommen (DELTARES, 2015). Aufgrund des Vorwissens über 
die Stabilität verzahnter Deckwerksteine wurden die Versuche im Maßstab 1:2 durchgeführt, um auf 
diese Weise das Deckwerk größeren Belastungen auszusetzen und somit das System zum Versagen zu 
führen. Als verzahnter Deckwerkstein wurde der MgV Verkalit-Deckwerkstein eingesetzt. Die Vorge-
hensweise zur Überprüfung der Anwendbarkeit des entwickelten Bemessungsansatzes ist in der Abbil-
dung 8.10 dargestellt.  
 
Abbildung 8.9: Vorgehensweise zur Verifikation des Bemessungsansatzes am Beispiel des MGV Verkalit-Deckwerk-
steins  
Im ersten Schritt muss der semi-empirische Bemessungsansatz (vgl. Gleichung (8.4)) auf die Eigen-
schaften des MgV Verkalit-Deckwerksteins angepasst werden. Da jedoch weder der Ansatz zur Erfas-
sung der Belastung noch der Ansatz zur Erfassung der Widerstandsfähigkeit an diesen Deckwerkstein-
typ entwickelt worden ist, muss im Vorfeld zunächst die Anwendbarkeit dieser beiden Ansätze auf den 
MgV Verkalit-Deckwerkstein überprüft werden. Bereits an dieser Stelle ist darauf hinzuweisen, dass 
aufgrund der Unkenntnis über die Entwicklung der verzahnenden Kraft infolge Alterung eine verlässli-
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che Abschätzung der zugehörigen Widerstandsfähigkeit nicht möglich ist. Daher erfolgt allein eine An-
passung des Bemessungsansatzes für den MgV Verkalit-Deckwerkstein unter Vernachlässigung der 
verzahnenden Kraft infolge Alterung. 
Im Gegensatz zu der Verifikation des Bemessungsansatzes anhand der Versuche am GWK kann im 
vorliegenden Fall auf eine detaillierte Beschreibung der Verformung verzichtet werden. Da infolge des 
gewählten Maßstabs und der dadurch erzeugbaren Belastung in zwei unterschiedlichen Modellphasen 
einzelne Deckwerksteine vollständig aus dem Deckwerksverbund gelöst werden konnten, war das Ver-
sagen des Deckwerks offensichtlich. Nach Abschluss der geschilderten Vorarbeiten erfolgt der eigent-
liche Verifikationsprozess anhand der aufgenommenen Messdaten.  
8.3.2 Überprüfung der Übertragbarkeit des Ansatzes 
8.3.2.1 Ansatz zur Ermittlung der Widerstandsfähigkeit 
Da bisher noch keine Ausziehversuche am MgV Verkalit-Deckwerkstein stattgefunden haben, ist es 
bei der Ermittlung der Widerstandsfähigkeit notwendig, auf die Ergebnisse bereits durchgeführter Aus-
ziehversuche am Standard Verkalit-Deckwerkstein zurückzugreifen. Innerhalb des Kapitels 7.4 wurde 
bereits dargestellt, dass die Ausziehkraft vornehmlich durch die Verzahnung und den dadurch entste-
henden Formschluss zwischen den benachbarten Steinen bestimmt wird. Ausziehversuche unter Labor-
bedingungen am Standard Verkalit-Deckwerkstein haben gezeigt, dass bei einem Fugenabstand s von 
4 mm sechs Steine im Umfeld des auszuziehenden Steins angehoben werden müssen, um den Form-
schluss zwischen den Steinen aufzulösen. Demzufolge entsprach auch die notwendige Ausziehkraft dem 
6,62-fachen der Gewichtskraft des Einzelsteins (vgl. Tabelle 8.2). Da die Ausbildungsform des Nut-
Feder-System der beiden Setzsteintypen nahezu identisch ist, kann dieses am Standard Verkalit-Deck-
werkstein ermittelte Verhältnis aus Auszieh- und Gewichtskraft auf den MgV Verkalit-Deckwerksteins 
übertragen werden. Infolgedessen und unter Berücksichtigung des im Kapitel 7.6 dargestellten Ansatzes 
zur Reduktion der Ausziehkraft ergibt sich der äquivalente Auftriebsdruck φeq des MgV Verkalit-Deck-
werksteins zu 1,94 m.  
8.3.2.2 Ansatz zur Ermittlung der Belastung 
Eine direkte Überprüfung des Ansatzes zur Erfassung der Belastung anhand von gemessenen Druckhö-
hen ist nicht möglich, da auf deren Detektion innerhalb der Versuche am DeltaFlume verzichtet wurde. 
Weil aber die Entwicklung der Belastung jedoch maßgeblich von den Parametern der Deckschicht ab-
hängt, kann eine indirekte Überprüfung anhand der Gegenüberstellung der Eigenschaften des Standard 
Verkalit-Deckwerksteins und des MgV Verkalit-Deckwerksteins erfolgen und somit die Anwendbar-
keit des Bemessungsansatzes geklärt werden. 
Wie bereits im Kapitel 3 dargestellt, sind für die Entwicklung von Auftriebskräften die Durchlässigkeit 
und die Oberflächenbeschaffenheit der Deckschicht maßgebend. Wohingegen die Durchlässigkeit das 
Entwässerungsverhalten und somit die Druckentwicklung der Deckschicht maßgeblich beeinflusst, ist 
die Oberflächenbeschaffenheit aufgrund ihres Einflusses auf den Wellenablauf von Bedeutung. Wäh-
rend eine identische Oberflächenbeschaffenheit der beiden Setzsteintypen bereits durch die Verwen-
dung der gleichen Rohstoffe und durch den ähnlichen Produktionsablauf sichergestellt ist, hängt die 
Durchlässigkeit der beiden Setzsteine von der jeweiligen Steinform ab. Während sich das Nut-Feder-
System beider Setzsteine nur geringfügig unterscheidet, ist aufgrund einer seitlichen Aussparung und 
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der rillierten Auflagefläche des MgV Verkalit-Deckwerksteins der Durchlässigkeitsbeiwert erhöht 
(vgl. Tabelle 8.2). Obwohl die beiden Durchlässigkeitsbeiwerte sich prozentual deutlich voneinander 
unterscheiden, sind beide Setzsteintypen vor dem Hintergrund der von KLEIN BRETELER (2009) ge-
troffenen Einteilung auf Basis des Öffnungsverhältnisses den schwachdurchlässigen Deckwerken zuzu-
zählen (vgl. Kapitel 2.5).  
Tabelle 8.2: Eigenschaften des MgV und des Standard Verkalit-Deckwerksteins 
Typ Eigengewicht 
[kg] 
Öffnungsverhältnis 
[%] 
Durchlässigkeitsbeiwert 
[mm/s] 
Standard Verkalit®-Deckwerkstein180mm 38,94 3,0 36 
MgV Verkalit®-Deckwerkstein 300 mm 56,17 6,0 64 
Aufgrund der identischen Oberflächenbeschaffenheit und des vergleichbaren Öffnungsverhältnisses ist 
daher davon auszugehen, dass der in der Gleichung (6.12) dargestellte Ansatz zur Erfassung der Belas-
tung auch für den MgV Verkalit-Deckwerkstein angewendet werden kann.  
8.3.3 Verifikation unter Vernachlässigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A 
Auf Basis der abgeschätzten Widerstandsfähigkeit und des empirischen Ansatzes zur Erfassung der Be-
lastung bestimmt sich der Stabilitätsfaktor FV auf Basis der Gleichung (8.5) zu 12,62. Die Bemessungs-
kurve auf Basis der Gleichung (8.4)stellt sich somit folgendermaßen dar: 
0,162,12 −⋅=
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 (8.7) 
Diese Bemessungskurve ist zusammen mit den am DeltaFlume gewonnenen Messdaten in der Abbil-
dung 8.10 dargestellt. Bei der Darstellung der Messwerte wird unterschieden, ob die zugrundeliegenden 
Wellenparameter zum Versagen des Deckwerks geführt haben oder nicht.  
Anhand der Abbildung ist zu erkennen, dass mit Hilfe des entwickelten Bemessungsansatzes das Ver-
sagen des Deckwerks innerhalb der Modellphase 1 sehr gut prognostiziert werden kann. Im Gegensatz 
dazu konnte das Deckwerk größeren Belastungen innerhalb der Modellphase 2 widerstehen als anhand 
des entwickelten Bemessungsansatzes zu erwarten gewesen ist. Mögliche Ursachen hierfür können bei-
spielsweise die Entwicklung von verzahnenden Kräften infolge Alterung oder ein engerer Fugenabstand 
zwischen den Setzsteinen sein. Obwohl das eigentliche Ziel des Bemessungsansatzes eine möglichst 
genaue Bewertung der Stabilität der Deckschicht ist, ist es für den planenden Ingenieur dennoch von 
Vorteil, dass die Stabilität der Deckschicht durch den Bemessungsansatz konservativ abgeschätzt wird 
und auf diese Weise eine Überschätzung der Stabilität des Deckwerks ausgeschlossen wird. 
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Abbildung 8.10: Darstellung der Ergebnisse der Stabilitätsuntersuchungen des MgV Verkalit-Deckwerksteins zusammen 
mit dem berechneten Widerstand 
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9. Stabilität loser Deckwerke 
9.1  Allgemein 
Die Vorgehensweise zur Überprüfung der Anwendbarkeit des entwickelten semi-empirischen Bemes-
sungsansatzes auf lose Setzsteine ist in der Abbildung 9.1 skizziert. Da der Ansatz zur Erfassung der 
Belastung ursprünglich anhand von Messdaten des Standard Verkalit-Deckwerksteins ermittelt wurde, 
steht im ersten Schritt die Überprüfung der Übertragbarkeit auf den losen Pflasterstein nach DIN EN 
1338 an. Daran schließt sich die Bewertung der Verformungen an, die während der Versuche am GWK 
entstanden sind, um die erhobenen Messdaten eindeutig für die Verifikation der Bemessungsansätze 
verwenden zu können. Darauf aufbauend erfolgt die Verifikation des Bemessungsansatzes unter Ver-
nachlässigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung und nachfolgend unter Beachtung dieser ver-
zahnenden Kraft. Abschließend erfolgt ein Vergleich des angepassten Bemessungsansatzes und des be-
stehenden Bemessungsansatzes für lose Setzsteine nach KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991). 
 
Abbildung 9.1: Vorgehensweise zu Verifikation des Bemessungsansatzes am Beispiel des Pflastersteins nach DIN EN 
1338  
9.2  Überprüfung der Übertragbarkeit des Ansatzes 
Da die Widerstandsfähigkeit von losen Setzsteinen aus analytischen Überlegungen in Kombination mit 
Ausziehversuchen abgeleitet werden kann, ist nur die Überprüfung der Übertragbarkeit des Ansatzes 
zur Erfassung der Belastung notwendig. Eine direkte Überprüfung der Druckhöhen unter der Deck-
schicht fällt aufgrund fehlender Druckmessdosen während der Versuchsreihe aus. So muss die Über-
tragbarkeit entsprechend der bereits im Kapitel 8.3.2 dargestellten Vorgehensweise anhand des Ver-
gleichs der Durchlässigkeit und der Oberflächenbeschaffenheit des Standard Verkalit Deckwerksteins 
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und des losen Setzsteins nach DIN EN 1338 erfolgen. Die auf die Entwicklung von Auftriebsbelastun-
gen maßgebenden Eigenschaften der beiden Setzsteine sind hierzu in der Tabelle 9.1 dargestellt.  
Tabelle 9.1: Eigenschaften des Standard Verkalit-Deckwerksteins und des Pflastersteins nach DIN EN 1338 
Typ Eigengewicht 
[kg] 
Öffnungsverhältnis 
[%] 
Durchlässigkeitsbeiwert 
[mm/s] 
Standard Verkalit®-Deckwerkstein180mm 38,94 3,0 36 
Pflasterstein nach Din EN 1338 180 mm 37,58 3,3 25 
Im Gegensatz zum Standard Verkalit-Deckwerkstein wurde der Durchlässigkeitsbeiwert des Pflaster-
steins nach DIN EN 1338 nicht mit Hilfe von Modellversuchen ermittelt, sondern anhand des von BE-
ZUIJEN ET AL (1990) entworfenen Bemessungsdiagramms zur Bestimmung des Durchlässigkeits-bei-
werts in Abhängigkeit des Fugenabstands s, den Abmessungen des Setzsteins sowie den Parametern des 
Kornfilters bestimmt. Während die Parameter des Kornfilters und die Abmessungen des Setzsteins ein-
deutige und nicht zu verändernde Eingangsgrößen darstellen, hängt der Fugenabstand von der Verlege-
qualität des Deckwerks ab. Zur Sicherstellung einer einheitlichen Verlegequalität weist der verwendete 
Pflasterstein nach DIN EN 11338 eine zusätzliche Betonnase von 5 mm auf, um so einen einheitlichen 
Abstand zwischen den einzelnen Setzsteinen sicherzustellen. Dementsprechend liegt dem in der Ta-
belle 9.1 dargestellten Durchlässigkeitsbeiwert ein Fugenabstand s von 5 mm zugrunde. 
Aufgrund der Vergleichbarkeit des Durchlässigkeitsbeiwerts und der identischen Oberflächenbeschaf-
fenheit, die sich aus der Verwendung der gleichen Rohstoffe und des vergleichbaren Produktionsablaufs 
ergibt, ist es möglich, den Ansatz zur Erfassung der Belastung auf lose Setzsteine zu übertragen.  
9.3  Bewertung der Verformungen der Deckschicht 
Der Pflasterstein nach DIN EN 1338 wurde in der Modellphase 1 im Abschnitt 2 eingesetzt. Zeitgleich 
wurde im Abschnitt 1 der Standard Verkalit-Deckwerkstein verlegt (vgl. Tabelle 6.2). Das Ziel der 
simultan ablaufenden Versuche bestand in der Bewertung des Stabilitätsmehrgewinns des Standard Ver-
kalit-Deckwerksteins aufgrund der Verzahnung. Der chronologische Ablauf der Versuche ist in der 
Tabelle 9.2 dargestellt.  
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Tabelle 9.2: chronologischer Ablauf der Versuche auf den Pflasterstein DIN EN1338  
N
r.
 
Versuch Art Nominal Gemessen Dauer Anzahl 
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n
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m
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m
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[-] [-] [-] [-] [m] [s] [m] [s] [h] [-] 
1 2010121001 Reg 1 Reg-W 0,40 5,06 0,57 5,06 0.104 73 
2 2010121002 Reg 2 Reg-W 0,40 3,58 0,44 3,58 0.060 59 
3 2010121003 Reg 3 Reg-W 0,40 2,92 0,36 2,92 0.020 23 
4 2010121101 Reg 4 Reg-W 0,40 2,53 0,36 2,53 0.045 63 
5 2010121102 JONSWAP 6 WS 0,60 3,10 0,54 2,92 0.828 998 
6 2010121103 RegOpt 1 Reg-W 0,60 4,38 0,61 4,38 0.086 70 
7 2010121104 JONSWAP 7 WS 0,80 3,58 0,76 3,57 0.961 1013 
Das Wellenspektrum JONSWAP 7 verursachte Hebungen von 6,5 cm (vgl. Abbildung 9.2). Entspre-
chend der Tabelle 8.1 musste der mit Pflastersteinen ausgelegte Deckwerksabschnitt 1 der Zustands-
klasse 2 zugeordnet werden, der das Versagen der Deckschicht anzeigt.  
 
Abbildung 9.2: Verformungen des Abschnitts 2 (Pflastersteins nach DIN EN 1338) nach Abschluss des Versuchs Nr. 7, 
JONSWAP 7 
Es ist anzumerken, dass im Anschluss an das Wellenspektrum JONSWAP 7 das Deckwerk mit weiteren 
fünf Wellenspektren belastet wurde, bevor die Modellphase 1 letztendlich abgebrochen wurde. Auch 
infolge dieser Versuche wurde kein Pflasterstein aus dem Verbund gelöst. Nach Beendigung der zusätz-
lichen Versuche konnten Setzungen von bis zu 5 cm und Hebungen von bis zu 9 cm zwischen den Setz-
steinen aufgenommen werden. Demzufolge war das Deckwerk auch nach den weiteren fünf Modellver-
suchen der Zustandsklasse 2 zuzuordnen (vgl. Tabelle 8.1). Beim Ausbau des Pflastersteins wurden, wie 
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im rechten Teil der Abbildung 9.3 zu erkennen ist, deutliche Umlagerungsprozesse im Kornfilter sicht-
bar. Aufgrund dieser Umlagerungsprozesse kann davon ausgegangen werden, dass die Pflastersteine 
aufgrund der während des Wellenablaufs entstehenden, hohen Auftriebsbelastungen kurzfristig angeho-
ben wurden und dadurch die Umverteilungen des Kornfilters erst ermöglicht wurden. 
 
Abbildung 9.3: Versagen des Pflastersteins 180°mm nach DIN EN 1338 im Abschnitt 2 der Modellphase 1 
9.4 Verifikation unter Vernachlässigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A 
Die Widerstandsfähigkeit des losen Setzsteins unter Vernachlässigung der verzahnenden Kraft infolge 
Alterung kann unter Berücksichtigung der anteiligen Gewichtskraft und der Reibungskraft folgender-
maßen ermittelt werden: 
( )BRNG
WS
St FFgA ,,
1
+⋅
⋅⋅
=
ρ
φ
 (9.1) 
Im Gegensatz zu verzahnten Deckwerksteinen hat die Reibungskraft einen wesentlichen Einfluss auf 
die Widerstandsfähigkeit und ist demnach in der Gleichung (9.1) zu berücksichtigen. Unter der Ver-
wendung der Gleichung (9.1) ergibt sich somit der notwendige Auftriebsdruck φST des innerhalb der 
Modellphase 1 im Abschnitt 2 getesteten Pflastersteins nach DIN EN 1338 zu 0,62 m. Im Fall des losen 
Setzsteins entspricht der notwendige Auftriebsdruck φST dem äquivalenten Auftriebsdruck φeq, da die 
Ermittlung nicht auf Ausziehversuche, sondern auf analytische Überlegungen am geneigten Deckwerk 
basiert. Dementsprechend kann auf eine Reduzierung gemäß des im Kapitel 7.6 dargestellten Ansatzes 
verzichtet werden. Unter Beachtung des notwendigen Auftriebsdrucks φST bestimmt sich der Stabilitäts-
faktor FV auf Basis der Gleichung (8.5) zu 4,38. Die Bemessungskurve auf Basis der Gleichung (8.4) 
stellt sich somit folgendermaßen dar: 
0,138,4 −⋅=
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 (9.2) 
In der Abbildung 9.4 sind die Bemessungskurve sowie die Messwerte der Modellphase 1 des Ab-
schnitts 1 dargestellt. Bei der Darstellung der Messwerte wird unterschieden, ob die zugrundeliegenden 
Wellenparameter zum Versagen des Deckwerks geführt haben oder nicht. 
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Abbildung 9.4: Darstellung Bemessungskurve unter Vernachlässigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A in 
Abhängigkeit der Stabilitätskennzahlen HS/∆DS und dem Brecherparameter ξop 
Anhand der Abbildung 9.4 ist zu erkennen, dass die Datenpunkte der Versuche mit regelmäßigen Wel-
len bis auf den Versuch REG 1 unterhalb des berechneten Widerstands lagen. Auch der Datenpunkt des 
Wellenspektrums JONSWAP 6, das keine stabilitätsgefährdenden Verformungen der Deckschicht zur 
Folge hatte, liegt unterhalb des berechneten Widerstands. Das zum Versagen führende Wellenspektrum 
JONSWAP 7 erzeugt hingegen einen Datenpunkt, der oberhalb der berechneten Widerstandsfähigkeit 
des Systems liegt.  
9.5  Verifikation unter Berücksichtigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A 
Mit dem Ziel, einen einzelnen Deckwerkstein infolge der Wellenbelastung vollständig aus der Deck-
schicht zu entfernen, wurde, obwohl bereits das Versagen der Deckschicht festgestellt worden ist, im 
Anschluss an das Wellenspektrum JONSWAP 7 das Deckwerk mit den in der Tabelle 9.3 dargestellten 
Wellenspektren belastet. Da auch infolge dieser Belastung kein Einzelelement aus dem Verbund entfernt 
werden konnte, wurden im Anschluss zusätzliche Ausziehversuche durchgeführt. Ausziehkräfte von 
2,56 kN im unbelasteten Bereich und bis zu 9,79 kN im belasteten Bereich konnten, wie bereits im Ka-
pitel 7.5 dargestellt, erfasst werden. Stellvertretend für die ermittelten Ausziehkräfte ergibt sich der Sta-
bilitätsfaktor FV für die Ausziehkraft von 2,56 kN aus dem unbelasteten Bereich auf Basis der Gleichung 
(8.5) zu 43,98. Die Bemessungskurve auf Basis der Gleichung (8.4) stellt sich somit folgendermaßen 
dar: 
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Tabelle 9.3: Ergänzendes Versuchsprogramm auf den Pflasterstein DIN EN1338 im Anschluss an das Wellenspektrum 
JONSWAP 7  
N
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[-] [-] [-] [-] [m] [s] [m] [s] [h] [-] 
8 2010121201 JONSWAP 1 WS 0,60 4,38 0,64 4,48 1.099 1003 
9 2010121202 JONSWAP 2 WS 0,80 5,06 0,87 5,06 1.257 1018 
10 2010121203 JONSWAP 8a WS 0,90 4,00 0,90 3,85 1.062 982 
11 2010121204 JONSWAP 9 WS 1,06 4,38 1,08 4,18 1.200 1016 
12 2010121205 JONSWAP 3 WS 1,00 5,66 1,12 5,86 1.110 843 
Die zugehörige Bemessungskurve ist zusammen mit den Messergebnissen in der Abbildung 9.5 darge-
stellt. Obwohl als Grundlage für die Berechnung der Widerstandsfähigkeit die Ausziehkraft von 2,56 kN 
aus dem unbelasteten Bereich und somit die kleinste Ausziehkraft gewählt wurde, ist zu erkennen, dass 
unrealistische Wellenbelastungen erforderlich sind, um Auftriebsbelastungen zu erzeugen, die die Sta-
bilität des Deckwerks gefährden. Wie bereits für die verzahnten Deckwerksteine im Kapitel 8.2.4 ge-
schildert, ist demnach auch für lose Setzsteine zu erwarten, dass die Auftriebsbelastung ab einer be-
stimmten Ausprägung der verzahnenden Kräfte infolge Alterung FI,A nicht länger den 
Hauptversagensmechanismus von losen Deckwerksteinen darstellt. 
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Abbildung 9.5: Darstellung des berechneten Widerstands unter Berücksichtigung der verzahnenden Kraft infolge Alte-
rung FI,A in Abhängigkeit der Stabilitätskennzahlen HS/∆DS und dem Brecherparameter ξop 
9.6 Vergleich mit dem Bemessungsansatz von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) 
9.6.1 Allgemein 
Zum Vergleich der Qualität wird im Folgenden der auf lose Setzsteine angepasste Bemessungsansatz 
und der im Kapitel 4 vorgestellte kombinierte Ansatz von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) gegen-
übergestellt. Die Verwendung des Ansatzes von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) innerhalb dieses 
Vergleichs ist der Tatsache geschuldet, dass dieser Ansatz eine hohe Akzeptanz erfährt und standard-
mäßig für die Bemessung von Setzsteindeckwerken verwendet wird. Der Vergleich der beiden Ansätze 
findet nur bei Vernachlässigung der verzahnenden Kräfte infolge Alterung statt. Bevor die beiden Ver-
gleiche durchgeführt werden, ist jedoch zunächst eine Überprüfung des Ansatzes von KLEIN BRETELER 
& BEZUIJEN (1991) anhand der im GWK erhobenen Messwerte erforderlich. 
9.6.2 Verifikation des Bemessungsansatzes von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991)  
In der Abbildung 9.6 sind die Messergebnisse des Pflastersteins nach Din EN 1338 zusammen mit dem 
kombinierten Bemessungsansatz von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) dargestellt. Die Stabilitäts-
faktoren Fmin und Fmax wurden gemäß dem Vorschlag der Autoren für lose Setzsteine, die auf einen 
Kornfilter verlegt wurden und aufgrund des Durchlässigkeitsverhältnisses der Stabilitätsklasse „normal“ 
zuzuordnen sind, gewählt. Dementsprechend beträgt der Stabilitätsfaktor Fmin 3,7 und der Stabilitätsfak-
tor Fmax 8,0 (vgl. Tabelle 4.4). Die beiden Bemessungskurven ergeben sich somit zu: 
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Anhand der Abbildung 9.6 ist zu erkennen, dass die innerhalb der Versuche am GWK aufgenommenen 
Messdaten mit dem Bemessungsansatz von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) übereinstimmen. Die 
Datenpunkte der Versuche, die ohne einen erkennbaren Schaden durchgeführt wurden, liegen sämtlich 
in dem als sicher ausgewiesenen Bereich. Der Datenpunkt des zum Versagen führenden Versuchs 
JONSWAP 7 liegt hingegen in dem als unsicher gekennzeichneten Bereich.  
 
Abbildung 9.6: Bewertung der Stabilität der Pflastersteine anhand des kombinierten Ansatzes von KLEIN BRETELER & BE-
ZUIJEN (1991) 
Anzumerken ist, dass die Datenpunkte der Versuche des zusätzlichen Versuchsprogramms ebenfalls im 
als unsicher gekennzeichneten Bereich anzusiedeln sind. Hingegen wurde kein Versuch gefahren, des-
sen Datenpunkt im instabilen Bereich anzuordnen ist. Diese Tatsache stimmt mit der Beobachtung über-
ein, dass ein vollständiges Herauslösen eines Einzelelements aus dem Deckwerksverbund während des 
Versuchszeitraums nicht stattgefunden hat. 
9.6.3 Vergleich der Bemessungsansätze unter Vernachlässigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A  
In der Abbildung 9.7 sind die auf lose Setzsteine angepasste Bemessungskurve, die Bemessungskurven 
auf Basis des kombinierten Ansatzes von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) sowie die am GWK 
während der Modellphase 1 erhobenen Messdaten dargestellt.  
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Abbildung 9.7: Vergleich des entwickelten Bemessungsansatzes mit dem kombinierten Ansatz von KLEIN BRETELER & 
BEZUIJEN (1991) unter Vernachlässigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A 
Der auffälligste Unterschied zwischen den beiden Bemessungsansätzen ist, dass bei dem innerhalb die-
ser Arbeit entwickelten Bemessungsansatz kein Unschärfebereich vorliegt, sondern dass eine klare 
Trennung zwischen der Stabilität und der Instabilität des Systems gezogen wird. Die Ursache hierfür 
ist, dass der an dieser Stelle entwickelte Bemessungsansatz auf dem Kräftegleichgewicht aufbaut und 
dementsprechend eine eindeutige Lösung vorsieht. Im Gegensatz dazu wird im Ansatz von KLEIN BRE-
TELER & BEZUIJEN (1991) der Stabilitätsfaktor F berücksichtigt, der anhand von Messdaten verschiede-
ner physikalischer Modellversuche empirisch ermittelt wird. Zur Berücksichtigung der stochastischen 
Einflüsse, die bei der Entwicklung von welleninduzierten Belastungen auftreten, wurde der in der Ab-
bildung 9.7 dargestellte Unschärfebereich eingeführt. Mit dem Ziel, dem planenden Ingenieur jedoch 
einen verlässlichen Bemessungsansatz zur Verfügung zu stellen, bezieht sich der nachfolgende Ver-
gleich auf den auf lose Setzsteine angepassten, semi-empirischen Bemessungsansatz sowie den Ansatz 
von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) auf Basis des Stabilitätsfaktors Fmin.  
Bei dem Vergleich der beiden Bemessungskurven ist zu erkennen, dass infolge des entwickelten Be-
messungsansatzes die Stabilität von Wellen mit einem Brecherparameter kleiner als 1,5 höher einge-
schätzt wird als infolge des Ansatzes von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991).  Im Gegensatz dazu 
wird bei Brecherparametern größer als 1,5 die Stabilität infolge des entwickelten Bemessungsansatzes 
geringfügig niedriger eingeschätzt. Da jedoch Wellen mit einem Brecherparameter kleiner als 1,5 erfah-
rungsgemäß nicht für die Entwicklung stabilitätsgefährdender Belastungen verantwortlich sind und zu-
sätzlich eine zu geringe Anzahl von Messwerten vorliegt, kann eine abschließende Beurteilung der Qua-
lität des angepassten Bemessungsansatzes nicht erfolgen.  
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9.6.4 Vergleich der Bemessungsansätze unter Beachtung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A  
In der Abbildung 9.8 ist der entwickelte Bemessungsansatz unter Beachtung der verzahnenden Kraft 
infolge Alterung FI,A zusammen mit dem Ansatz von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991) dargestellt.  
 
Abbildung 9.8: Vergleich des entwickelten Bemessungsansatzes mit dem kombinierten Ansatz von KLEIN BRETELER & 
BEZUIJEN (1991) unter Beachtung der verzahnenden Kraft infolge Alterung FI,A 
Anhand der Abbildung ist zu erkennen, dass der entwickelte Bemessungsansatz, der auf den Ergebnissen 
der Ausziehversuche am GWK basiert, eine weit höhere Widerstandsfähigkeit des Deckwerks prognos-
tiziert als der Ansatz von KLEIN BRETELER & BEZUIJEN (1991). Anhand dessen ist zu erkennen, dass 
deren Ansatz auf die Berücksichtigung von verzahnenden Kräften infolge Alterung verzichtet wurde. 
Darstellung des Stabilitätsmehrgewinns verzahnter Deckwerksteine anhand eines Anwendungsbeispiels 133 
10. Darstellung des Stabilitätsmehrgewinns verzahnter Deckwerksteine anhand ei-
nes Anwendungsbeispiels 
Beispielhaft soll im Folgenden die Anwendung des ermittelten Bemessungsansatzes anhand eines 
Deichs mit einer Böschungsneigung von 1:3 dargestellt werden (vgl. Abbildung 10.1). Mit dem Ziel, 
den Stabilitätsmehrgewinn verzahnter Systeme darzustellen, soll die Ermittlung der notwendigen Stein-
höhe sowohl für lose Setzsteine als auch für verzahnte Setzsteine in Abhängigkeit der Bemessungswelle 
vorgenommen werden. Die Parameter der Bemessungswelle wurden am Deichfuß zu HS = 2,0 m und 
TP = 7,0 s angenommen. Als Filterschicht soll ein Kiesfilter eingesetzt werden. Der Stabilitätsfaktor FV 
für lose Setzsteine unter Vernachlässigung der verzahnenden Kraft infolge Alterung beträgt 4,38 und 
12,77 für den verzahnten Standard Verkalit-Deckwerkstein. Der Grund für die Vernachlässigung der 
verzahnenden Kraft infolge Alterung ist, dass die Widerstandsfähigkeit des Deckwerkssystems gegen 
die Bemessungswelle bereits zum Zeitpunkt der Fertigstellung garantiert werden soll und nicht erst ein 
gewisser Zeitraum mit einer gemäßigten Belastung notwendig ist, um die geforderte Widerstandsfähig-
keit des Deckwerks zu erreichen. Die relative Dichte ∆ für Betonsteine beträgt 1,32. 
 
Abbildung 10.1: Anwendungsbeispiel 
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Anhand der Ermittlung ist zu erkennen, dass infolge der Verwendung eines verzahnten Setzsteins die 
Steinhöhe im Vergleich zum losen Setzstein um den Faktor 2,91 reduziert werden kann.
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11. Zusammenfassung und Ausblick 
11.1 Zusammenfassung 
Zur Sicherung der Außenböschung von Deichen gegen Wellenangriff werden bereits seit den 1970er 
Jahren verzahnte Setzsteine eingesetzt. Bisher sind jedoch in der Literatur lediglich Bemessungsansätze 
für lose Setzsteine zu finden, obwohl aufgrund der Verzahnung von einer erhöhten Stabilität des Deck-
werks gegen äußere Belastung auszugehen ist. Vor diesem Hintergrund bestand das Ziel der Arbeit zum 
einen in der Entwicklung eines Bemessungsansatzes für verzahnte Deckwerke und zum anderen in der 
Bewertung des Mehrgewinns an Stabilität durch die Verzahnung. Vor diesem Hintergrund wurde im 
Kapitel 1.2 als maßgebender Versagensmechanismus die Instabilität des Einzelelements infolge Auf-
triebsbelastung identifiziert. Darauf aufbauend wurde die Grenzzustandsgleichung formuliert, in der die 
Widerstandsfähigkeit mit der Belastung gleichgesetzt wird. Diese Grenzzustandsgleichung stellt die Ba-
sis des zu entwickelnden Bemessungsansatzes dar. 
Zur Bewertung der Widerstandsfähigkeit wurde im Kapitel 2 zunächst eine allgemeine Vorstellung von 
Deckwerksystemen vorgenommen, um daran anschließend verzahnte Deckwerke detailliert vorzustel-
len. Hierbei wurde der Schwerpunkt auf die Eigenschaften gelegt, die die Widerstandsfähigkeit von 
verzahnten Setzsteindeckwerken beeinflussen. Abschließend konnte dargestellt werden, dass der Haupt-
versagensmechanismus von verzahnten Setzsteindeckwerken, wie auch bei den losen Setzsteindeckwer-
ken, die Instabilität des Einzelelements infolge der Auftriebsbelastung ist.  
Zur Schaffung eines Prozessverständnisses für das Zustandekommen der stabilitätsgefährdenden Auf-
triebsbelastung wurden im Kapitel 3 die hydraulischen Prozesse vor, auf und im Deckwerk beschrieben. 
Infolge der Aufgabenstellung wurde hierbei der Fokus auf die hydraulischen Prozesse gelegt, die einen 
direkten Einfluss auf die Intensität der Auftriebsbelastung ausüben.  
Aufgrund der Ähnlichkeit von losen und verzahnten Deckwerken wurden im Kapitel 4 die in der Lite-
ratur vorhandenen Bemessungsansätze für lose Setzsteindeckwerke vorgestellt, da diese eine mögliche 
Grundlage für einen auf verzahnte Deckwerksteine angepassten Bemessungsansatz darstellen können. 
Die Ermittlung der Auftriebskraft infolge Wellenangriff, die die Seite der Belastung innerhalb der 
Grenzzustandsgleichung darstellt, erfolgte in Kapitel 6 auf der Basis von Messdaten, die innerhalb von 
großmaßstäblichen Modellversuchen am Großen Wellenkanal in Hannover (GWK) an verzahnten 
Deckwerken aufgenommen wurden. Das Ziel der Analyse der Messdaten bestand in der Ermittlung ei-
nes Zusammenhangs zwischen den Parametern der einlaufenden Welle und der daraus resultierenden 
Auftriebsbelastung unter der Deckschicht. Hierbei wurden die Lastfälle Auftrieb infolge des Wellenab-
laufs und Auftrieb infolge der Druckschlagbeanspruchung der Deckschicht getrennt voneinander be-
trachtet.  
Für den Lastfall Auftrieb infolge Wellenablauf bestand die Notwendigkeit, im Vorfeld der eigentlichen 
Belastungsermittlung den maximalen Wellenablauf in Abhängigkeit zu der einlaufenden Welle zu be-
stimmen. Der Grund hierfür war, dass sich am Ort des maximalen Wellenablaufs die maximale Auf-
triebsbelastung einstellt. Folgender Zusammenhang konnte für Wellenspektren auf Basis der Messdaten 
ermittelt werden: 
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Darauf aufbauend konnte folgender Zusammenhang zwischen der einlaufenden Welle und der daraus 
resultierenden Auftriebsbelastung ermittelt werden: 
346,0)ln(841,0 0%2 −⋅⋅= LHSWφ  
Stabilitätsgefährdende Auftriebskräfte infolge der Druckschlagbelastung konnten hingegen anhand der 
zur Verfügung stehenden Messdaten nicht ermittelt werden. Dies steht im Widerspruch zu verschiede-
nen Studien, wie beispielsweise KLEIN BRETELER ET AL. (2009), in denen die Druckschlagbelastung als 
ein möglicher Auslöser für die Entwicklung von Auftriebskräften unter der Deckschicht beschrieben 
wird.   
Im Anschluss an die Ermittlung der Auftriebsbelastung erfolgte im Kapitel 7 die Bewertung der Wider-
standsfähigkeit von verzahnten Setzsteindeckwerken. Die zur Widerstandsfähigkeit beitragende Ge-
wichts- und Reibungskraft konnten messtechnisch und analytisch ermittelt werden. Die verzahnende 
Kraft infolge Formschluss wurde auf Basis von Messdaten bestimmt, die bei Ausziehversuchen unter 
Laborbedingungen gewonnen werden konnten. Grundlage für die Ermittlung der verzahnenden Kraft 
infolge Alterung bildeten hingegen die Messdaten aus Ausziehversuchen, die im Anschluss an die Wel-
lenbelastung der Deckschicht am GWK vorgenommen wurden. Zur Sicherstellung der Übertragbarkeit 
der Ergebnisse der Ausziehversuche auf die reale Belastungssituation des Deckwerks war es zusätzlich 
notwendig einen Ansatz zur Reduzierung der Ausziehkraft zu entwerfen, um auf diese Weise der flä-
chenhaften Wirkung der Auftriebsbelastung infolge der Wellenbelastung Rechnung zu tragen. 
Auf Basis der Grenzzustandsgleichung wurde mit dem Wissen über die Widerstandsfähigkeit und die 
Belastung folgender semi-empirischer Bemessungsansatz entworfen (vgl. Kapitel 8): 
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Der Stabilitätsfaktor FV berücksichtigt produktspezifische Eigenschaften, wodurch es möglich ist, den 
Bemessungsansatz individuell auf den jeweils vorliegenden Setzstein anzupassen. Der Ansatz wurde 
anhand von Messdaten aus unterschiedlichen physikalischen Modellversuchen verifiziert. Hierbei war 
es jeweils notwendig, die Widerstandsfähigkeit auf den entsprechenden Setzstein anzupassen und die 
Anwendbarkeit des Ansatzes zur Erfassung der Belastung vor dem Hintergrund der Durchlässigkeit und 
der Oberflächenbeschaffenheit zu prüfen.  
Aufgrund der Vergleichbarkeit der beiden zuletzt genannten Eigenschaften war es möglich, den semi-
empirischen Ansatz im Kapitel 9 auf lose Setzsteine anzupassen. Die Gegenüberstellung des angepass-
ten Ansatzes und eines in der Literatur anerkannten Bemessungsansatzes, der speziell für lose Setzsteine 
entwickelt wurde, zeigte vergleichbare Ergebnisse. 
Abschließend wurde im Kapitel 10 anhand eines Anwendungsbeispiels der Stabilitätsmehrgewinn in-
folge einer Verzahnung aufgezeigt. Aufgrund der Verzahnung konnte bei konstanter Bemessungswelle 
die Steinhöhe um den Faktor 2,92 gegenüber den losen Setzsteinen reduziert werden. 
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11.2 Ausblick 
Der ermittelte Bemessungsansatz für verzahnte Setzsteindeckwerke basiert auf einer Grenzzustands-
gleichung, in der die Widerstandsfähigkeit der Deckschicht und die Belastung infolge Wellen gegen-
übergestellt werden. Die Güte des Bemessungsansatzes ist dementsprechend direkt von der Qualität des 
Ansatzes zur Erfassung der Widerstandsfähigkeit und der Belastung abhängig. 
Zur Verbesserung der Qualität des Belastungsansatzes infolge des maximalen Wellenablaufs werden 
folgende Untersuchungen empfohlen: 
• Untersuchungen zur Ermittlung der Abhängigkeit der Filterstärke und Filterkörnung auf die Ent-
wicklung von Auftriebskräften und 
• Untersuchungen anhand verschiedener Steinformen zur Verifikation des Belastungsansatzes. 
Zusätzlich wird angeregt, physikalische Modellversuche durchzuführen, innerhalb derer geklärt werden 
soll, ob Druckschlagbeanspruchungen stabilitätsgefährdende Auftriebsbelastungen zur Folge haben 
können. Diesen physikalischen Modellversuchen muss ein auf Sturzbecher abgestimmtes Versuchspro-
gramm zugrunde liegen. Des Weiteren ist eine engmaschige Verlegung von Druckmessdosen in der 
Deck-und Filterschicht notwendig. Ferner müssen die eingesetzten Druckmessdosen eine hohe Abtast-
rate ermöglichen. 
Zur Verbesserung der Qualität des Ansatzes zur Erfassung der Widerstandsfähigkeit von verzahnten 
Setzsteindeckwerken werden folgende Untersuchungen empfohlen: 
• Untersuchungen zur Ermittlung der Abhängigkeit der verzahnenden Kraft infolge Alterung von der 
Liegezeit des Deckwerks, 
• Untersuchungen zur Ermittlung des Einflusses der Filterkörnung auf die verzahnende Kraft infolge 
Alterung, 
• Untersuchungen zur Überprüfung des Ansatzes zur Reduktion der Ausziehkräfte und 
• Untersuchungen zur Identifikation des Hauptversagensmechanismus von verzahnten Setzsteindeck-
werken nach der Entwicklung der verzahnenden Kraft infolge Alterung. 
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Anhang C Einsatzorte des Verkalit-Deckwerkstein 
Tabelle C.1: Einbauorte des Verkalit-Deckwerksteins (Berding Beton, 2010) 
Verlegungsort Einbaufläche [m²] Baubeginn 
Sehestedt 15000 1970 
Alfhausen/Rieste – Rückhaltebecken 13000 1973 
Tossens-Ruhwarden-Burhave 21000 1973 
Ruhwarden – Tossens 8000 1973 
Schweiburger Siel 5000 1974 
Abbenfleth/Elbe 15000 1976 
Schillig – Horumersiel 2400 1978 
Eckwarden/Eckwardersiel 7500 1978 
Wapeler Siel 3000 1980 
Balje/Elbe 52000 1984 
Nord-Kehdingen 9700 1985 
Eckwarderhörne – Augustgroden 25000 1987 
Hower Warwischer Elbdeich 27000 1989 
Ruschorter Hauptdeich, Hamburg  2250 1989 
Banter Seedeich/Norddeich 8000 1990 
Neuharlingersiel/Nordsee 7500 1990 
Spadenländer Hauptdeich 5400 1990 
Finkenwerden Hauptdeich 11200 1990 
Moorwerder Stillhorner Hauptdeich 26700 1990 
Moorwerder Stillhorner Hauptdeich, Hamburg 4200 1992 
Klütjenfelder Hauptdeich 16300 1993 
Overwerder Hauptdeich 13000 1993 
Harburger Hauptdeich 4200 1994 
Zollenspieker Hauptdeich 11200 1994 
Magdeburg, Rothensee 2800 1994 
Wilhelmshaven – Cäciliengroden 28000 1994 
Hohnstorf/Elbdeich 15000 1995 
Moorwerder Hauptdeich 12600 1996 
Finkenrieder Moorwerder Hauptdeich 5500 1996 
Zollenspieker Hauptdeich, Hamburg  4000 1996 
Gauerter Hauptdeich 13250 1997 
Krauerler Hauptdeich, Hamburg  9500 1997 
Dangast (Jadebusen 3000 1997 
Schweensand Hauptdeich, Harburg 8200 1998 
Kreetsander/Moorwerder Deich 14000 1998 
Pollhorner Hauptdeich 1000 1998 
Fünfhauser Hauptdeich 15000 1998 
Wangerland/Elisabethgroden/Nordsee 30000 1998 
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Kreetsander/Moorwerder Deich, Hamburg 4150 1998 
Ruschorter Hauptdeich, Hamburg  6500 1999 
Reihersstieg Hauptdeich 1000 1999 
Lauenbrucher Hauptdeich 1000 1999 
Amt Neuhaus, Neuhaus 2800 1999 
Wilkenstorf – Raffatz 2500 1999 
Hiddensee//Ostsee – Hochwasserschutz 3500 1999 
Weddewarder Tief, Weddewarden Nordsee 22000 1999 
Altengammer/Borghorster Hauptdeich 15000 2000 
Hamburg Francop, Sara-Vorlagebecken 18000 2000 
Fliegenberg / Stelle, Deicherhöhung 13000 2000 
Moorfleth -Ellerhorst, Hamburg 3000 2001 
Bostelbeker Hauptdeich 1000 2001 
Grohnde-Emmertal, Kernkraftwerk 1300 2001 
Mühlenberger Loch, Hamburg  19000 2002 
Hahnhöfersand, Jork 21200 2002 
Radegast / Elbe 11000 2002 
Schillig/Nordsee, Strandpromenade 3200 2002 
Altenwerder Hauptdeich 4000 2003 
Schluisgrover Hauptdeich, HH-Wilhelmsb 2800 2003 
Drage, Elbdeich 4000 2003 
Schmidts-Breite, HH-Wilhelmsburg 1500 2003 
Elbstorf-Drennhausen Drage, Elbdeich 12000 2003 
Strachau, Elbdeich 21000 2003 
Bohnenburg Elbdeich 2000 2003 
Privelack – Groß Kühren, Elbdeich 19500 2003 
Bullenhausen, Elbdeich 82 1100 2003 
Hoopte, Deicherhöhung 12800 2004 
Bitkau – Grieben Elbdeich 7800 2004 
Bitter Bis Rassau, Elbdeich 17000 2004 
Borstel/York 1500 2004 
Kehdingen – Oste 14000 2004 
Tatenberger Schleuse, Hamburg  1000 2005 
Wehningen, Elbdeich 2500 2005 
Neu Garge – Mahnkenwerder 4700 2005 
Groß Kühren -Darchau, Elbdeich 3900 2005 
Vockfey – Elbdeich 5500 2005 
Beckmannsfeld, Deichverstärkung Jadebusen 9000 2005 
Aue Hauptdeich 1300 2006 
Radegast – Elbdeich 18500 2006 
Wurster Küste Dorum/Cappel 31000 2006 
Obergeorgswerder Hauptdeich 2000 2007 
Polder Dradenau, Hamburg 1500 2007 
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linker Elbdeich Räbel/Berge 4700 2007 
Räbel – Werben 4200 2007 
Grieben – Schelldorf, Bucher Deich 5600 2007 
Neu Garge – Stiepelse, Elbdeich 10300 2007 
Neu Garge – Neu Windischthun, Elbdeich 3700 2007 
Gülsdorf – Viehle, Elbdeich 6550 2007 
Nordenham/Blexer Flughafendeich 6000 2007 
Helgoland/Kringel 3200 2008 
Harburger Schleuse 900 2009 
Bullenhausen, Hauptdeich 1300 2009 
Wilhelmshaven – Tiefseehafen 12000 2009 
Am Luneort, Bremerhaven 1400 2009 
Lohmannsdeich, Bremerhaven 2800 2009 
Insel Norderney/Nordsee 24500 2009 
Insel Baltrum 1000 2009 
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Anhang D Modellaufbau 
D.1 Sandkern 
 
Abbildung D.1: Sieblinie des Sandes, eingesetzt für den Vorstand und den Deckwerkunterbau (verändert nach FZK 
(2001)) 
D.2 Geotextil 
 
Abbildung D.2: Links: Einbau des Geotextils; rechts: verlegtes Geotextil in Kapitel 2 
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D.3 Kornfilter 
 
Abbildung D.3: Korngrößenverteilung des eingesetzten Kalksplitts mit einer Körnung von 2 bis 16 mm (GfB ERFT - Labor 
GmbH, 2012) 
 
Abbildung D.4: Korngrößenverteilung des eingesetzten Kalksplitts mit einer Körnung von 16 bis 32 mm (GfB ERFT - La-
bor GmbH, 2012) 
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D.4 Anordnung der Wellenpegel 
 
Tabelle D.1: Positionierung der Wellenpegel im GWK 
Beschreibung Nr. 
[-]e 
x 
[m] 
z 
[m] 
Anmerkung 
[-] 
1. Wellenharfe WP1 50,0 0,0 Beginn GWK 
 WP2 51,9 0,0  
 WP3 55,2 0,0  
 WP4 60,0 0,0  
2. Wellenharfe WP5 160,0 0,0  
 WP6 161,9 0,0  
 WP7 165,2 0,0  
 WP8 170,0 0,0  
 WP9 190,0 0,0  
 WP10 200,0 0,0  
    Beginn Vorstrand 206,0 
 WP11 210,0 0,2  
 WP12 220,0 0,7  
 WP13 230,0 1,2  
 WP14 240,0 1,7 Böschungsfuß 
 WP15 246,0 2,0 Ende Vorstrand 
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D.5 Anordnung der Druckmessdosen im Abschnitt 1, Modellphase 1 bis 3 
 
Tabelle D.2: Positionierung der Druckmessdosen in der Modellphase 1 / Abschnitt 1 
Nr. Verlegungsort x [m] y [m] z [m] Beschreibung Funktionsfähigkeit 
P5 E11 247,55 1,40 2,52 Deckwerksoberfläche  
P6 F16 249,02 1,58 3,01 Deckwerksoberfläche  
P7 E17 249,30 1,40 3,10 Deckwerksoberfläche  
P8 E18 249,60 1,25 3,20 Deckwerksoberfläche  
P9 E19 249,89 1,40 3,30 Deckwerksoberfläche  
P10 F20 250,16 1,58 3,39 Deckwerksoberfläche  
P11 E21 250,47 1,40 3,49 Deckwerksoberfläche  
P12 E22 250,76 1,25 3,59 Deckwerksoberfläche  
P13 E23 251,06 1,40 3,69 Deckwerksoberfläche  
P14 F24 251,33 1,58 3,78 Deckwerksoberfläche  
P15 E25 251,62 1,40 3,87 Deckwerksoberfläche  
P16 E26 251,92 1,25 3,97 Deckwerksoberfläche  
P17 E27 252,21 1,40 4,07 Deckwerksoberfläche  
P18 F28 252,50 1,25 4,17 Deckwerksoberfläche  
P19 E31 253,39 1,40 4,46 Deckwerksoberfläche  
O4 E11 247,63 1,40 2,25 auf Geotextil, Mitte  
O5 E17 249,39 1,40 2,84 auf Geotextil, Mitte  
O6 F18 249,68 1,25 2,94 auf Geotextil, Mitte  
O7 E18-19 249,83 1,25 2,98 auf Geotextil, Fuge  
O8 E19 249,98 1,40 3,03 auf Geotextil, Mitte  
O9 E21 250,56 1,40 3,23 auf Geotextil, Mitte  
O10 E22 250,85 1,25 3,32 auf Geotextil, Mitte  
O11 E23 251,15 1,40 3,42 auf Geotextil, Mitte  
O12 E26 252,01 1,25 3,71 auf Geotextil, Mitte  
O13 E27 252,30 1,40 3,81 auf Geotextil, Mitte  
O14 D17 249,80 1,25 2,73 in Sandkern Ebene 1 nein 
O15 D21 250,98 1,25 3,12 in Sandkern Ebene 1 nein 
O16 D25 252,15 1,25 3,52 in Sandkern Ebene 1  
O17 D17 250,05 1,25 1,97 in Sandkern Ebene 2  
O18 D21 251,23 1,25 2,37 in Sandkern Ebene 2  
O19 D25 252,41 1,25 2,76 in Sandkern Ebene 2 nein 
O20 E30 253,88 1,25 3,25 in Sandkern Ebene 2 nein 
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D.6 Abtastrate der Druckmessdosen 
Tabelle D.3: Abtastrate der verwendeten Druckmessdosen der Modellphase 2, Abschnitt 1 
 
D.7 Trennwand 
 
Abbildung D.5: Einbau der Trennwand in den Sandkern 
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Abbildung D.6: Fertiggestellte Trennwand mit Metallnase 
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D.8 Signalwege der Messwerterfassung 
 
 
Abbildung D.7: Messtechnikkomponenten – Schematische Übersicht über die Signalwege der Messwerterfassung 
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Anhang E Analyse der Messergebnisse 
E.1 Entwicklung der Druckschlagbelastung 
 
 
Abbildung E.1: Reaktion des Deckwerks auf die maximale Druckschlagbelastung des Versuchs RegOpt 4 der Modell-
phase 2 (H = 1,0 m; T = 4,0 s) 
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Abbildung E.2: Reaktion des Deckwerks auf die maximale Druckschlagbelastung des Versuchs RegOpt 1 der Modell-
phase 2 (H = 0,6 m; T = 4,38 s) 
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E.2 Ermittlung der Auftriebsbelastung 
Tabelle E.1: Resultierende Auftriebsbelastung aus den Messergebnissen 
Deckschicht Filterschicht Resultierender Auftrieb 
Bezeichnung 
[-] 
z-Koordinate 
[m] 
Bezeichnung 
[-] 
z-Koordinate 
[m] 
Bezeichnung 
[-] 
z-Koordinate 
[m] 
P5 2,52 O4 2,25 A_501 2,35 
P6 3,01 H_401 2,74 A_502 2,84 
P7 3,1 O5 2,84 A_503 2,94 
P8 3,2 O6 2,94 A_504 3,04 
H_402 3,29 O7 2,98 A_505 3,08 
P9 3,3 O8 3,03 A_506 3,13 
P10 3,39 H_403 3,13 A_507 3,23 
P11 3,49 O9 3,23 A_508 3,33 
P12 3,59 O10 3,32 A_509 3,42 
P13 3,69 O11 3,42 A_510 3,52 
P14 3,78 H_404 3,52 A_511 3,62 
P15 3,87 H_405 3,62 A_512 3,72 
P16 3,97 O12 3,71 A_513 3,81 
P17 4,07 O13 3,81 A_514 3,91 
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E.3 Ermittlung des Wellenablaufs 
 
Abbildung E.3: Bestimmung des maximalen Wellenablaufs in Abhängigkeit des Messbereichs der Druckmessdosen 
(MEIER, 2011) 
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E.4 Chronologischer Ablauf der Versuche auf den Standard Verkalit-Deckwerkstein 
Tabelle E.2: Chronologischer Ablauf der Versuche auf den Pflasterstein DIN EN1338  
N
r.
 
M
P Versuch Art Nominal Gemessen Dauer Anzahl 
   
 
H
n
o
m
 
 
T n
o
m
 
H
/H
0 
T/
T P
ea
k 
  
[-] [-] [-] [-] [-] [m] [s] [m] [s] [h] [-] 
1 1 2010121001 Reg1 Reg-W 0,4 5,06 0,57 5,06 0.104 73 
2 1 2010121002 Reg2 Reg-W 0,4 3,58 0,44 3,58 0.060 59 
3 1 2010121003 Reg3 Reg-W 0,4 2,92 0,36 2,92 0.020 23 
4 1 2010121101 Reg4 Reg-W 0,4 2,53 0,36 2,53 0.045 63 
5 1 2010121102 JONSWAP6 WS 0,60 3,10 0,54 2,92 0.828 998 
6 1 2010121103 RegOpt1 Reg-W 0,60 4,38 0,61 4,38 0.086 70 
7 1 2010121104 JONSWAP7 WS 0,80 3,58 0,76 3,57 0.961 1013 
8 1 2010121201 JONSWAP1 WS 0,60 4,38 0,64 4,48 1.099 1003 
9 1 2010121202 JONSWAP2 WS 0,80 5,06 0,87 5,06 1.257 1018 
10 1 2010121203 JONSWAP8a WS 0,90 4,00 0,90 3,85 1.062 982 
11 1 2010121204 JONSWAP9 WS 1,06 4,38 1,08 4,18 1.200 1016 
12 1 2010121205 JONSWAP3 WS 1,00 5,66 1,12 5,86 1.110 843 
13 2 2011011101 Reg1 Reg-W 0,40 5,06 0,55 5,06 0,111 78 
14 2 2011011102 Reg2 Reg-W 0,40 3,58 0,37 3,58 0,070 69 
15 2 2011011103 JONSWAP6 WS 0,60 3,10 0,50 3,13 0,835 1028 
16 2 2011011201 Reg3 Reg-W 0,40 2,92 0,31 2,92 0,045 54 
17 2 2011011202 Reg4 Reg-W 0,40 2,53 0,33 2,53 0,031 43 
18 2 2011011203 JONSWAP7 WS 0,80 3,58 0,68 3,55 1,108 1164 
19 2 2011011204 RegOpt1 Reg-W 0,60 4,38 0,53 4,38 0,102 83 
20 2 2011011205 RegOpt3 Reg-W 0,60 3,10 0,45 3,10 0,067 77 
21 2 2011011206 JONSWAP_Opt1 WS 0,60 3,58 0,52 3,51 1,088 1128 
22 2 2011011301 JONSWAP1 WS 0,60 4,38 0,58 4,35 1,265 1067 
23 2 2011011302 Reg5 Reg-W 0,80 7,16 0,98 7,16 0,147 73 
24 2 2011011303 JONSWAP8 WS 0,90 4,00 0,90 3,94 1,096 1014 
25 2 2011011304 JONSWAP2 WS 0,80 5,06 0,89 5,24 1,406 1027 
26 2 2011011305 JONSWAP9 WS 1,06 4,38 1,09 4,38 1,241 1051 
27 2 2011011701 JONSWAP_Opt2 WS 1,00 4,62 1,06 4,57 1,283 1023 
28 2 2011011702 JONSWAP_Opt3 WS 0,60 6,20 0,69 6,20 1,705 1021 
29 2 2011011703 Reg6 Reg-W 0,80 5,06 0,97 5,06 0,118 83 
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30 2 2011011704 Reg7 Reg-W 0,80 4,13 0,79 4,13 0,093 79 
31 2 2011011705 Reg8 Reg-W 0,80 3,58 0,81 3,58 0,070 69 
32 2 2011011706 JONSWAP3 WS 1,00 5,66 1,11 5,55 1,541 1018 
33 2 2011011707 RegOpt2 Reg-W 1,00 5,66 1,03 5,66 0,135 85 
34 2 2011011708 RegOpt4 Reg-W 1,00 4,00 0,99 4,00 0,094 84 
35 2 2011011709 JONSWAP10 WS 1,12 4,73 1,17 4,66 1,324 1043 
36 2 2011011801 JONSWAP4 WS 1,20 6,20 1,36 5,91 1,722 1050 
37 2 2011011802 JONSWAP_Opt4 WS 1,00 8,00 1,19 7,69 2,178 1020 
38 2 2011011803 JONSWAP5 WS 1,40 6,70 1,67 6,65 0,449 267 
39 2 2011011901 JONSWAP10a WS 1,10 4,73 1,16 4,61 1,314 1042 
40 2 2011011902 JONSWAP10b WS 1,10 4,73 1,18 4,82 1,314 1047 
41 2 2011011903 JONSWAP10c WS 1,10 4,73 1,18 4,79 1,314 1026 
42 2 2011011904 JONSWAP10d WS 1,10 4,73 1,18 4,93 1,314 1052 
43 2 2011011907 JONSWAP5 WS 1,40 6,70 1,68 6,96 0,201 116 
44 3 2011021001 Reg1 Reg-W 0,40 5,06 0,55 5,06 0,111 78 
45 3 2011021002 Reg2 Reg-W 0,40 3,58 0,43 3,58 0,069 68 
46 3 2011021003 JONSWAP6 WS 0,60 3,10 0,54 2,99 0,858 1015 
47 3 2011021101 JONSWAP7 WS 0,80 3,58 0,77 3,66 1,060 1102 
48 3 2011021401 JONSWAP8a WS 0,90 4,00 0,90 3,94 1,098 1021 
49 3 2011021402 JONSWAP1 WS 0,60 4,38 0,64 4,31 1,263 1076 
50 3 2011021403 JONSWAP2 WS 0,80 5,06 0,89 5,24 1,406 1033 
51 3 2011021407 JONSWAP5 WS 1,40 6,70 1,64 6,64 0,220 137 
52 3 2011021408 JONSWAP9 WS 1,06 4,38 1,10 4,45 1,246 1051 
53 3 2011021501 JONSWAP_Opt1 WS 0,60 3,10 0,59 3,51 1,076 1094 
54 3 2011021502 JONSWAP4 WS 1,20 6,20 1,38 6,22 1,736 1058 
55 3 2011021503 JONSWAP3 WS 1,00 5,66 1,13 5,87 1,550 1021 
56 3 2011021504 JONSWAP_Opt4 WS 1,00 8,00 1,20 8,36 2,196 1026 
57 3 2011021505 JONSWAP_Opt2 WS 1,00 4,62 1,08 4,69 1,283 1023 
58 3 2011021601 JONSWAP_Opt3 WS 0,60 6,20 0,70 6,20 1,653 984 
59 3 2011021602 JONSWAP10a WS 1,10 4,73 1,18 4,85 1,327 1054 
60 3 2011021603 JONSWAP10b WS 1,10 4,73 1,18 4,85 1,327 1057 
61 3 2011021604 JONSWAP10c WS 1,10 4,73 1,16 4,67 1,327 1030 
62 3 2011021605 JONSWAP10d WS 1,10 4,73 1,17 4,89 1,327 1066 
63 3 2011021606 JONSWAP5 WS 1,40 6,70 1,66 6,64 0,439 263 
64 3 2011022201 JONSWAP5 WS 1,40 6,70 1,59 6,99 0,093 53 
65 3 2011022301 JONSWAP5 WS 1,40 6,70 1,66 6,65 0,447 267 
66 3 2011022302 Reg9 Reg-W 1,50 6,00 1,65 6,00 0,013 7 
67 3 2011022303 Reg10 Reg-W 1,70 6,00 1,66 6,02 0,012 6 
68 3 2011022304 Reg11 Reg-W 0,50 6,00 0,43 6,00 0,055 32 
69 3 2011022305 Reg12 Reg-W 1,90 6,00 1,66 6,02 0,015 8 
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70 3 2011022306 Reg13 Reg-W 0,70 6,00 0,62 5,99 0,050 29 
71 3 2011022307 Reg14 Reg-W 0,90 6,00 0,80 6,00 0,053 31 
72 3 2011022308 Reg15 Reg-W 1,10 6,00 1,04 6,00 0,065 38 
73 3 2011022309 Reg16 Reg-W 1,30 6,00 1,28 6,00 0,055 32 
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Anhang F Verformungsaufnahmen 
F.1 Messverfahren 
Wie in Abbildung F.1 dargestellt, wurde die Position eines jeden Deckwerksteins in der Belastungszone 
anhand der Lage der Fuge und der Höhe des Deckwerksteins bestimmt. Aufgrund dieses Messverfahrens 
konnte eine mögliche Verdrehung der Setzsteine nicht berücksichtigt werden. Weiterhin wurde auf die 
Messung der Position senkrecht zur Kanalwand verzichtet, da eine Änderung in dieser Richtung als sehr 
geringfügig einzuschätzen ist. 
Als Bezugspunkt für das Nivellement der Setzsteine wurde die Kanalsohle verwendet. Zur eindeutigen 
Bestimmung der Fugenlage wurde eine Bandmaßmessung von der Deichkrone aus vorgenommen. 
Hierzu wurde eine Schraube in dem auf der Deichkrone befindlichen Verkalit®-Deckwerksholm einge-
setzt. Der Verkalit®-Deckwerksholm auf der Deichkrone konnte aufgrund seines hohen Eigengewichts 
(330 kg) unbedenklich als Fixpunkt verwendet werden, da er keinen Verschiebungen unterworfen war. 
 
Abbildung F.1: Ausgewähltes Messverfahren 
F.2 Rechenansatz 
Ziel der Positionsmessung vor und nach der Belastung ist die Darstellung der relativen Lage- und Hö-
henänderung der einzelnen Deckwerksteine. Beim Vergleich der Messdaten zur Bestimmung der Hö-
henänderung muss zwischen zwei Erscheinungsformen unterschieden werden. Zum einen können sich 
Höhenänderungen, z. B. infolge von Umlagerungsprozessen in den unterliegenden Deckwerksschichten 
einstellen, zum anderen können Höhenänderungen durch die Lageänderung auf der Böschung bei Wel-
lenbelastung entstehen. Diese Art der Höhenänderung setzt keine Umlagerungsprozesse in den Deck-
werksunterschichten voraus.  
Um aus den gewonnenen Daten der vorgenommenen Messungen vor und nach der jeweiligen Versuchs-
phase eine relative Lageänderung zu errechnen, bedarf es zunächst der Differenzbildung der gewonne-
nen Größen. Die Berechnung der relativen Höhenänderung ∆a und der relativen Lageänderung der Fuge 
∆b kann mit Hilfe der Abbildung F.2 nachvollzogen werden. 
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Abbildung F.2: Berechnung der relativen Lageänderungen eines Setzsteins 
Auf Grundlage der relativen Höhenänderung ∆b und der relativen Lageänderung der Fuge ∆a sind die 
tatsächlichen Gleitungen ∆x sowie die tatsächlichen Setzungen bzw. Hebungen ∆y im Vergleich zum 
Ausgangszustand herzuleiten. Dies geschieht unter der Zuhilfenahme der Abbildung F.3. 
 
Abbildung F.3: Skizze der gewonnen Mess- und Zielgrößen 
Da die relative Lageänderung der Fuge ∆a mit der x-Achse des eingeführten Koordinatensystems über-
einstimmt, entspricht die relative Lageänderung der Fuge ∆a der tatsächlichen Gleitung ∆x. Eine even-
tuelle Beeinflussung der Fugenmessung aufgrund der sehr geringen Hebungen einzelner Deckwerk-
steine kann vernachlässigt werden. Die Höhenmessung ist daher für diese Verformungsrichtung 
irrelevant. Die tatsächliche Gleitung ∆x ergibt sich demnach zu: 
ax ∆=∆  (F.1) 
mit: 
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∆x = tatsächliche Gleitung [mm] 
∆a = relative Gleitung [mm] 
Zur Bestimmung der tatsächlichen Setzungen bzw. Hebungen ∆y bedarf es der Verwendung beider 
Messwerte. Wie bereits erläutert, ist die Höhenänderung eines Deckwerksteins nicht zwangsläufig mit 
einer Setzung bzw. Hebung ∆y gleichzusetzen. Auch eine reine Gleitung ∆x hat immer eine Veränderung 
der gemessenen Höhenlage zur Folge. Daher gilt es, den durch die relative Fugenlagenänderung ∆a 
bedingten Anteil der Höhenlage ∆bx herauszurechnen und den rein setzungsbedingten Anteil ∆by ins 
gewünschte Koordinatensystem zu transformieren (vgl. Abbildung F.3). Die Zielgröße ∆y ergibt sich 
demnach zu: 
αcos
yby
∆
=∆  (F.2) 
mit: 
α = Böschungswinkel, αtan =1:n [°] 
∆y = Höhenänderung (Setzung bzw. Hebung) [mm] 
∆by = setzungsbedingter Anteil der relativen Höhenänderung ∆b [mm] 
Der rein setzungsbedingte Anteil ∆by der relativen Höhenänderung ∆b kann dabei ausgedrückt werden 
durch: 
αsin⋅∆−∆=∆−∆=∆ abbbb xy  (F.3) 
mit: 
∆bx = fugenbedingter Anteil der relativen Höhenänderung ∆b [mm] 
Durch Einsetzen der Gleichung (F.2) in die Gleichung (F.3) können die tatsächlichen Setzungen bzw. 
Hebungen ∆y folgendermaßen berechnet werden: 
α
α
tan
cos
⋅∆−
∆
=∆ a
b
y  (F.4) 
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Alle in der Gleichung (F.4) vorkommenden Parameter können direkt aus den Positionsmessungen der 
Deckwerksteine bestimmt werden. 
